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Porenwasserdruckmessungen in einer Tonböschung 
Dr.-Ing. H. Martin 
.. \ 
I 
Alle bekannten Berechnungsverfahren zur Ermittlung der Stand-
sicherheit von Böschungen gehen letztlich davon aus, daß zunächst 
die in einer angenommenen Gleitfläche für den Gleichgewichtszu-
stand erforderlichen Scherkräfte bestimmt und diese mit den maxi-
mal aufnahmbaren Scherkräften verglichen werden. Diese Untersu-
chung wird für eine Reihe möglicher Gle~tflächen durchgeführt. 
Der kleinste Verhältniswert aus den maximal aufnahmbaren Scher-
kräften und den erforderlichen Scherkräften ist ein Kriterium .für 
die ungünstigste Gleitfl~che und stellt den Standsicherheitsgrad 
der Böschung dar. 
Die maximal möglichen Scherkräfte findet man durch Integration 
der längs der Gleitfläche vorhandenen Scherfestigkeit, wobei de-
ren Parameter - Reibungsbeiwert Jl und Kohäsion c - dnrch Scher-
festigkeitsversuche im Labor bestimmt werden . 
Da die Scherfestigkeit eine Funktion der ·in der Gleitfläche 
wirkenden_Korngerüstspannungen ist, kommt es darauf an, diese bzw. 
'die aus ihnen resultierenden Kräfte möglichst genau zu ermitteln. 
Voraussetzung hierfür ist jedoch, daß neben dem Raumgewicht des 
Erdstoffs und etwaiger äußerer Lasten auch der Spannungszustand 
des Porenwassers bekannt ist. 
Wenn .an Böschungen in bindigen Erdschichten kein Wasseraustritt 
beobachtet wird, so darf dies nicht zu der Annahme führen, daß 
die Porenwasserspannungen von untergeordneter Bedeutung sind und 
vernachlässigt werden dürfen. Auch in einer äußerlich "trocken" 
erscheinenden Böschung . können große, auf das Porenwasser zurück· 
zuführende Kräfte wirksam sein. E~ sind dies Auftriebs-, Strö-
mungs- oder Kapillarkräfte. Jede Stan(isicherheitsuntersuohung, 
die diese Kräfte unberücksichtigt läßt, ist unreal~ 
Ober die Größe und die Verteilung dieser Por · enwasserspann~­
gen in bindigen Schichten bestehen noch Unklarheiten, vor allen 
dann, wenn die bindige Schicht an der Oberfläche ansteht. In die-
sem Falle wirken si.ch außer den hydrologischen Verhältnissen in 
den angrenzenden Sand- und Kiesschichten bzw. etwaiger Belastungs-
änderungen auch das Klima und der Pflanzenbewuchs auf den Poren-
wasserdruok aus. 
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Uber den Einfluß der ersten beiden Faktoren gibt es nur theore-
tisch begründete Annahmen. In we·lchem Maße sich Klima und Pflanzen-
bewuchs auf den Porenwasserdruck auswirken, gibt es z.Zt. keine 
Vorste+lungen. Keinesfalls besteht Grund zu der Annahme, daß siCh 
beispielsweise der Klimaeinfluß nur auf den oberflächennahen Be-
reich der bindigen Schicht beschränkt und deshalb nicht beachtet 
zu werden braucht. 
Zur Klärung dieser Fragen gibt es nur den Weg der direkten Po-
renwasserdruckme~sungen an natürlichen Böschungen. Messungen an 
Modellböschungen scheiden aus, da bindiger Erdstoff nicht luft-
frei eingebaut werden kann. Dies aber müßte gefordert werden, weil 
einmal natürliche bindige Schichten wassergesättigt sind und zum 
anderen der Porenwasserdruck durch einen etwaigen Luftgehalt stark 
beeinflußt wird. 
Uber Porenwasserdruckmessungen liegen bereits eine große An-
zahl Berichte vor. Jedoch beziehen sich nur wenige auf Messungen 
in gewachsenen Erdschichten /1/. Die me~sten Autoren berichten 
über Porenwasserdruckmessungen in Erdstaudämmen /2/, /3/, /4/. 
I~ allen diesen Arbeiten geht es entweder nur um das Problem des 
bei Belastungszunahme auftretenden Porenwasserüberdrucks oder um 
den durch Siekarströmungen hervorgerufenen Wasserdruck. 
Die Porenwasserdruckmessungen über die nachstehend berichtet 
wird, liefern zur Lösung dieses Problems einen kleinen Beitrag. 
Durch sie soll vor allem die Problematik solcher Messungen aufge-
zeigt werden. 
II 
Die Messungen wurden an einer Standböschung der Tongrube Guttau 
durchgeführt. Auf Bild 1 ist sie im Schnitt und im Grundriß dar-
gestell'i,. 
Sie besteht aus zwei Teilböschungen, zwischen denen eine 30,0 m 
breite Terrasse liegt. Die obere Teilböschung durchschneidet eine 
wasserführende Mittelsandschicht und eine sctiluffige Tonschicht 
mit Sandeinlagerungen. Die Terrasse liegt in Höhe der Oberfläche 
der 11,5 m mächtigen, abbauwürdigen Tonschicht. Die untere Teil-
böschUng schneidet 6 1 5 m. in diese Schicht ein~ 
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stflluffiger Ton mit WIISSttfühl'ltlden 
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Bild 1. Böschullf}ssysfem mit Lage dtr Prnnwosserdruckgeber 
Unter dem Ton steht Sand an, der gespanntes Wasser führt. Um 
die damit vorhandene Gefahr eines hydraulischen Grundbruches in 
der Gruben:3ohle zu vermeiden, blieben etwa 51 0 m der Tonschicht 
stehen. 
Auf der Terrasse und auf den Böschungen war kein Pflanzenbe-
wuchs vorhanden. Bei trockenem Wetter bildeten sich etwa 25 cm 
tiefe Risse aus, die sich bei Regen sehr schnell wieder schlossen, 















1 1 92 mp/m3 
0,2?? 
1 ... 3 • 10-9 cm/s 
0,820 
0,2?9 
60 • p kp/cm2• 
Für die Messung des Porenwasserdruckes 1m Ton wurde eine elek-
trische Fernmaßanlage der Firma Maihak verwendet. Sie bestand aus 
sieben Porenwasserdruckgebern MDS ?5, einem Temperaturgeber MDS 59 1 
einem Empfangsgerät MDS 4 und einem die Meßwerte registrierenden 
Drucker. Den Strom lieferte ein 1, 5 KW-Aggregat ; 
Beim Porenwasserdruckgeber MDS ?5 bewirkt der Wasserdruck die 
Verfol.·Jllung einer das Gebergehäuse abschließenden Membran• Diese 
ist mit einer Stahlsaite verbunden die - bei Anregung durch ei-
nen Elektrfomagneten - mit einer von ihrer Länge abhängenden Eigen-
frequenz schwingt. Bei Verformung der Membran ·ändert sich die 
Länge der .Saite und somit auch ihre Schwingfrequenz. Diese Frequenz-
änderung wird durch Vergleich mit einer konstanten Frequenz eines 
Quarzgenerators 1m Empfangsgerät bestimmt und dient. als Meßwert 
für den Porenwasserdruck~ Vor der Membran ist eine Filterplatte 
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angeordnet. Auf diese Weise wird vermieden, daß die Membran durch 
Erddruck verformt wird. 
Für Porenwasserdruckmessungen in wenig durchlässigen tonigen 
Erdschichten sind diese Geber besonders gut geeignet, weil die 
tei Druckänderung eintretende Verformung der Membran sehr klein 
ist und deshalb praktisch keine Wasserbewegung hervorruft. 
Da in der Tonschicht sowohl positive als auch negative Poren-
wasserdrücke , d.h . auch Porenwasserunterdrücke, auftreten können l 
wurden Meßwertgeber mit einem Maßbereich von -2,0 kp/.cm2 bis 
+2,~ kp/cm2 gewählt. 
Die Temperaturgeber arbeiten nach dem gleichen Prinzip, d~h. 
Temperaturänderungen bedingen lnderungen der Frequenz der Maß-
saite, woraus sich der Meßwert der Temperatur ergibt. Der zusam-
men mit einem Porenwasserdruckgeber eingebaute Temperaturgeber 
diente zur Kontrolle der während deS Maßzeitraumes im Meßbareich 
auftretenden Temperaturen. 
Wie Eichversuche ergaben, besteht für Temperaturen von 5 bis 
25°0 für Maihak-Porenwasserdruckgeber nur, eine geringe lineare 
~emperaturabhängigkeit. Der hierdurch entstehende Meßfehler liegt 
bei einer Temperaturschwankung von 10°0 noch unter 1 %. 
' I 
In der unter dem Ton anstehenden wasserführenden Sandschicht 
wurde der Wasserdruck mit Hilfe eines offenen Standrohres gemes-
sen. Diese Methode ist für Druckmessungen in dieser stark durch-
lässigen Schicht gut geeignet, da sich die hier notwendigen gros-
sen Wasserbewegungen sehr schnell vollziehen können. 
IV 
Die Porenwasserdruckgeber wurden in Bohrlöcher eingebaut. Der 
Versuch, die Geber mit einem Sondiergestänge einzudrücken, miß-
lang, da wegen des verhältnismäßig großen Geberquerschnittes zu 
hohe Eindringwiderstände auftraten. 
Grundsätzlich ist anzustreben, daß die Porenwasserdruckver-
hältnisse so wenig wie möglich gestört werden bzw. sich nach dem 
Einbau in kürzester Zeit wieder im ursprünglichen Zustand ein-
stellen können. Für den Einbau der Geber in Bohrlöcher ergeben 
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si·ch deshalb einige Gesichtspunkte, die unbedingt beachtet wer-
den müssen, wenn man brauchbare Maßergebnisse erzielen will1 
1. Der Geber muß möglichst luftfrei eingebaut werden. Luftein-
schlüsse haben zur Folge, daß zunächst eine größere Wasserbe-
wegung erforderlich ist bevor sich der volle Porenwasserdruck 
einstellt. Bei der geringen Wasserdurchlässigkeit bindiger 
Erdstoffe kann dieser Vorgang unter Umständen sehr lange dau-
ern. 
2. Die Bohrlochverfüllung oberhalb des Gebers muß entweder un-
durchlässig sein oder zumindest keine größere Durchlässigkeit 
aufweisen ·als die umgehenden Erdschichten. Anderenfalls wür-
den die ~ruckverhältnisse durch Druckausgleich zwischen obe-
ren und unteren Schichtbereichen oder durch eindringendes 
Oberflächenwasser gestört. 
3. Bei dieser Einbaumethode ist die Messung von Porenwasserunter-
drücken bis -1,0 kp/cm2 möglich. Reine Zugspannungen 
( < -1,0 kp/cm2) können jedoch nicht gemessen werden, da der 
hierfür erforderliche vollkommene luftfreie Einbau nicht ge-
währleistet ist. 
Die.Lage der eingebauten Geber ist auf Bild 1 ersichtlich. Im 
Bereich der Terrasse wurden 6 Geber eingebaut. Der Einbau· des 
siebenten Gebers erfolgte von der Grubensohle aus. Die Bqhrungen 
waren unverrohrt und hatten einen Durchmesser von 25 cm. 
Zunächst- wurde das Bohrloch bis 40 cm über der Sohle mit Was-
ser gefüllt und danach ein 20 cm dickes Kiespolster eingebracht. 
Da~ Einfüllen des Wassers als auch des Sandes erfolgten mit einem 
Schüttrohr. ·Damit wurde einmal eine unnötige Luftaufnahme des , 
Wassers und zum anderen ein Aufhängen von Kieskörnern an der Bohr-
lochwandung vermieden. 
Die Porenwasserdruckgeber wurden mit Hilfe einer besonderen 
Vorrichtung eingebracht (Bild 2). Diese bestand aus einem PVC-
Rohr mit ~inen am unteren Ende angebrachten Teller, einer PVC-
Hülse zur Aufnahme des Porenwasserdruckgebers und einem über das 
PVC-Rohr gezogenen Gummischlauch (9} 25 cm). Die untere Öffnung 
des Rohres wurde durch die Hülse mit Hilfe einer Stopfbuchse 
wasserdicht abgeschlossen. Ebenso bildete die Stopfbuchsenmutter 
12 
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des Gebers mit dem oberen Deckel der Hülse einen wasserdichten 
Verschluß. Der untere als Schutz der Filterplatte dienende Deckel 
der Hülse war für den Wasserdurchtritt perforiert. Oberhalb der 
FilterPlatte wurden die zwischen Geber und Hülse vorhandenen Hohl-
räume mit einem Paraffin-Fett-Gemisch luftfrei ausgefüllt. 
Mit· einem Drahtseil, das zusammen m~t dem Kabel durch das PVC-
Rohr bis zur Oberfläche reichte, konnte ·der Geber nach Abschluß 
der Messungen wieder gezogen werden. Der obere Hülsendeckel war 
deshalb so konstruiert, daß er leicht abgerissen werden konnte. 
Der untere Hülsendeckel wurde unter Wasser aufgesetzt, ·nach 
dem vorher an der FilterPlatte alle Luftblasen entfernt worden 
waren. Eine ebenfalls unter Wasser übergestülpte dünne Gummikappe 
verhinderte beim Einführen der Vorrichtung ins Bohrloch, daß sich 
an der .FilterPlatte erneut Luftblasen bildeten. Sie wurde beim 
Eindrücken der Vorrichtung in die Kiesschicht ·zerstört und konnte 
somit die Messung nicht behindern. 
Die erforderliche Abdichtung der Bohrlochwandung erreichte 
man durch Verfüllung der Gummischläuche mit Ton-zement-Beton. 
Bei diesem Vorgang werden die Gummischläuche gegen die Bohrlochwand 
gepreßt und das überschüssige Wasser im Bohrloch nach oben ver-
drängt • . 
V 
Die Messung~n wurden in der Zeit von September 1965 bis Febru-
ar 1967 durchgeführt~ Nachstehende Tafel zeigt eine Zusammenstel-
lung der Ergebnisse. Im allgemeinen erfolgten die Messungen je- . 
den Monat einmal. Nur im Januar und Februar 1966 konnten sie we-
gen ungünstiger Witterungsverhältnisse nicht durchgeführt werden. 
Während die Geber 1 bis 5 positive Druckwerte anzeigten, .er-
gaben die Messungen mit den Gebern 6 und 7 (mit Ausnahme der er-
sten Messung mit Geber 6) Porenwasserunterdrücke. 
Die Geber 6 und 7 lagen somit über der Porenwassernulldruck-
fläche. 
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Tag der GEMESSENER PORENWASSERDRUCK kp/cm2 Pegelmes- Tempera-
Me s sung sungen in turgeber Geber 1 Geber 2 Geber 3 Geber 4 Geber 5 Geber 6 Geber 7 m über oc Sandschicht 
21~9.65 0,4727 0 ,5219 0,7011 0,3238 0 , 6651 0,3227 -0,0978 11,38 
22.10.65 0,5198 0,4046 0,1687 0,3638 -0,0563 -0,1326 12,30 10,76 
19.11.65 0,5063 0,4982 0,1973 0,3638 0,1759 -0,0670 -0,1554 10,88 
21.12.65 0,5345 0,5456 0,2209 0,3969 0,2096 -0,0402 -0,1661 12,45 . 11,02 
21.3.66 0,5587 0,5707 0,2171 0,4548 0,1850 -0,1 058 -0,1098 12,60 11,17 
28.4~66 0,5560 0,5680 0,1923 0,4465 0,1578 -0,1165 -0,1058 12,60 10,43 
5.7.66 0,5481 0,5443 0,1712 0,4203 0,1449 -0,1848 -0,0737 12,49 1Q,20 
16.8.66 0,5708 0,5733 0,1960 0,4300 0,1630 -0,1714 -0,0616 12,46 10,66 
14.9.66 0,5708 0,5733 0,2035 0,4272 0 01669 -0,1513 -0,0683 12, 43 10,59 
18.10.66 0,5748 0,5759 0,2308 0,4410 0,1915 -0,1179 -0,0590 12,37 10,95 
22.11.66 0,5963 0,5865 0,2606 0,4672 0,2212 -0,0871 -0,0737 12,44 11,21 
21.12.66 0,5963 0,5773 0,2705 0,4740 0,2277 -0,0710 -0,0750 12,52 11,33 
1.2.67 0,6097 0,5852 0,2792 0,4989 0,2406 -0,0656 -0,0469 12,64 11,24 
28.2.67 0,5882 0,5522 0,2519 0, 1 ~37 0,2135 -0,0817 -0,0442 12,70 11,02 
--' 
\J1 
Der Temperaturgeber, der sich im Bohrloch des Porenwasserdruck-
gebers 4 befand, zeigte Temperaturen zwischen 19,2 und 11,4°C an. 
Auf Grund der durchgeführten Eichversuche kann angenommen werden, 
daß durch dißSe geringen .Temperaturschwankungen die Maßergebnisse 
nicht beeinträchti~t wurden. 
Der im Pegelrohr gemessene Wasserstand ist auf der Tafel in 
Metern über der Sandschicht arigegeben. Im Frühjahr 1966 stieg er 
so hoch an, daß das Pegelrohr. überlief. Für die nachfolgenden 
Messungen wurde deshalb das Pegelrohr verlängert. Wegen des hier 
festgestellten hohen Wasserdruckes, wurde auf ein zweites in der 
Grube vorgesehenes Pegelrohr verzichtet. Wie auf Bild 4 darge-
stellt, muß nach der Grube hin mit einem schwachen Druckabfall 
von 1,26 kp/cm2. auf etwa 1,0 kp/cm2 gerechnet werden, da in der 
Grube die Mächtigkeit der Tonschicht nur 5,0 m beträgt und der 
Wasserdruck nicht größer als das Gewicht der überlagernden Schicht 
sein kann. 
Aus dem auf Bild 3 oben dargestellten Diagramm ist gut der 
zeitliche Verlauf des Porenwasserdrucks zu ersehen. Um die Meß-
werte der einzelnen Geber besser miteinander vergleichen zu kön-
nen, wurden sie hier als Druckhöhe über NN aufgetragen .• 
Drei Geber zeigten bei der ersten Messung einen unwahrschein-
lich hohen Druck an. Er kann nur damit erklärt werden, daß bei 
der Verfüllung der Gummischläuche m4t Ton-eement-Beton im Poren-
wasser der vor Einbau der Geber eingebrachten Sandschüttung zu-
nächst ein größerer Porenwasserdruck erzeugt wurde, als er in 
der umgebenden Tonschicht vorhanden war. Einen Monat später hat-
ten sich uie Meßwerte dieser Geber jedoch annähernd auf das Nor• 
malniveau eingestellt. Bei den anderen Gebern lag der anfangs ge-
messene Wasserdruck bereits im Bereich der später gemessenen Wer-
te. 
Die nachfolgenden Messungen ergaben für alle Geber einen ziem-
lich stetigen und gleichmäßigen Verlauf des Porenwasserdrucks. 
Bei den Gebern 1 bis 6 war in den Monaten Januar 1966 bis 
März 1966 .und im Februar 1967 ein Maximum zu beobachten, während 
sie im Juli 1967 ein Minimum anzeigten. Bemerkenswert ist, 'daß 
das zweite Druckmaximum größer war als das erste. Am Geber 7 wur-
de nach einem Druckminimum im Dezember 1965 ein stetiger Anstieg 
des Porenwasserdrucks bis Juli und anschließend ein fast gleich-
bleibender Druckverlauf festgestellt. 
16 






Honatliche Niederschlagshöhen von Sept. 1965 bis Febr 1967 (schwarz) 
und die langjährigen monafkchen MIHe/werfe (weiß) 
Bild 3 
Die maximalen Druckunterschiede traten am Geber 6 auf. Sie be-
trugen etwa 1,4 m Wassersäule. 
Wie aus dem ebenfalls auf Bild 3 aufgetragenen Diagramm des 
Temperaturverlaufs im Bereich des Porenwasserdruckgebers 4 ent-
nommen werden kann, wurden die niedrigsten Temperaturen im Som-
mer 1966 gemessen, während sie in den Wintermonaten 1965/1966 und 
. 1966/196? etwa um 1°C höher lagen. Dieses zunächst merkwürdig er-
scheinende Maßergebnis kann nur damit erklärt werden, daß die Wär-
msleitung im Boden sehr langsam vor sich geht. Wie Messungen an-
derer Stellen zeigen, ist in dieser Tiefe die hier festgestellte 
Verzögerung des Temperaturminimums um ein halbes Jahr nicht unge-
wöhnlich. 
Der für die Porenwasserdruckermittlung erforderliche Nullpunkt 
der Geber wurde nach Abschluß der Messungen Ende Februar 196? be-
stimmt. Nur für diese letzte Messung war somit der Einfluß des 
Luftdruckes eliminiert. Alle vorher gemessenen Werte müßten also 
noch korrigiert werden; d.h., die Druckdifferenz zwischen den Luft-
drücken am Tage der Nulldruckbestimmung ünd am Meßtage müßien dem 
vom Geber angezeigten Wert noch zugeschlagen werden. 
Wie aus dem auf Bild 3 angegebenen Diagramm zu ersehen ist, 
sind die Luftdruckabweichungen nicht sehr.' groß. Zufällig hatte der 
Luftdruck am Tage der letzten Messung seinen niedrigsten Wert; an 
't allen vorangegangenen Meßtagen war er höher. Es ergeben sich so-
' mit nur negative ·Korrekturwerte, wobei der größte etwa -0,3 m Was-
sersäule · beträgt. Die aus den korrigierten Porenwasserdrücken er-
mittelten Linien der hydrostatischen Druckhöhen wurden gestrichelt 
einge'tragen. 
Diese Korrektur der Geberwerte ist natürlich nur dann sinnvoll, 
wenn angenommen werden kann, daß sich eibe Luftdruckänderung so-
~ort auf den Porenwasserdruck in der Tonschicht auswirkt. Diese 
Voraussetzung dürfte bei Wassersättigung der Tonschicht gegeben 
sein. Die weitere Auswertung erfolgte jedoch ohne Berücksichtigung 
dieser Korrekturwerte. 
Um auch einen evtl. Einfluß der Niederschlagsmengen auf den 
Porenwasserdruck abschätzen zu können, wurden auf Bild 3 unten die 
in der Maßzeit gemessenen monatlichen Niederschlagshöhen und die 
langjährigen monatlichen Mittelwerte aufgetragen. Der Vergleich 
mit den Meßwerten läßt jed9ch weder zu den Pegelmessungen noch 
zur Porenwasserdruckmessung Beziehung erkennen. 
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Die Tatsache, daß die Me s sungen stetig verlaufende Druckkur-
ven ergaben, kann als Beweis dafür gewertet werden, daß alle Ge-
ber einwandfrei funktionierten. Auch die gleichen jahreszeit-
lichen Tendenzen der Meßwerte der Geber 1 bis 6 bestätigen die-
se Annahme. 
Die im Mittel steigende Tendenz des Porenwasserdruckes läßt 
vermuten, daß die durch den Grubenaushub hervorgerufene Schwel-
lung der Tonschicht noch 'nicht abgeklungen ist. Überschlagsrech-
nungen nach der Theorie der eindimensionalen Porenwasserströmung 
von Terzaghi und Fröhlich bestätigen diese Vermutung für die 
11,0 m mächtige Tonschicht unter der Terrasse. Obwohl die Bö-
schung bereits acht Jahre vor Beginn der Messungen angelegt wur-
de, ist hier nach der Theorie etwa erst ein Viertel der Schwel-
lung eingetreten. Im Bereich der Grubensohle, wo die Tonschicht 
nur 5,0 m dick ist, ist nach der Theorie die Sc~wellung dagegen 
beendet. 
In Längsrichtung der Böschung ergaben sich für die gegenüber-
liegenden Geber gewisse Druck9ifferenzen. Sie betragen maximal 
für das Geberpaar 1-2 etwa 0,80 m WS (Wassersäule), für das Ge-
berpaar 3-4 etwa 0 1 85 m WS und für das Geberpaar 5-6 bis 1 , 60 m WS. 
Sie haben keine einheitliche Tendenz, d.h. die großen bzw. klei-
neren Druckhöhen liegen teils in der Geberreihe 1-3-5, teils in 
der Geberreihe 2-4-6. Auf ein einheitliches Druckgefälle in L ~"l gs­
richtung kann somit nicht geschlossen werden. Wahrscheinli ch sind 
diese Druckhöhenunterschiede allein auf Inhomogenitäten in der 
Tonschicht und auf unterschiedliche hydrologische Verhältnisse 
sowohl. in . der unteren Sandschicht als auch in den Schichten der 
oberen Teilböschung zurückzuführen. 
Auf Bild 4 wurde versucht, die in der Tonschicht herrschenden 
Porenwasserspannungen darzustellen. Zugrunde gelegt wurden die im 
Februar ·1967 gemessenen Maximaldrücke, wobei man die Meßwerte 
eines Geberpaares auf eine Lotrechte des gedachten Böschungsquer-
schnitts übertrug. Die positiven Meßwerte der Geber 1 bis 5 wur-
den von den Lotrechten nach links und die mit den Gebern 6 Und 7 
gemessenen Unterdrücke nach rechts aufgetragen. Die ebenfall& 
eingezeichneten Druckverteilungskurven I und II zeigen den Poren-
wasserdruck vor dem Grubenaushub und unmittelbar danach. Dabei 
wurde vorausgesetzt , daß die Porenwasserspannungen im Ton vor der 
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den hydrostatischen Druck bestimmt wurden. Der durch den Aushub 
hervorgerufene Druckabfall entspricht der Größe der Entlastung. 
Nach Beendigung des Schwallvorganges nimmt man z.zt. den Druck-
verlauf im Porenwasser nach der Linie II an. Jedoch wurde diese 
Annahme durch die Messungen nicht bestätigt. Auch im Bereich der 
Grubensohle, wo nach der Theorie die Schwellung abgeklungen ist, 
wurden sehr viel geringere Porenwasserspannungen gemessen. Man 
kann diese E~scheiriung nur mit einem Einfluß des Klimas erklären, 
wobei vorausgesetzt werden muß, daß sich im Mittel die durch Wind 
und Sonnenbestrahlung hervorgerufene .Verdunstung stärker auswirkt 
als das Niederschlagswassero 
Wenn aber in der Grubensohle die Schwellung der Tonschicht ab-
geklungen ist, so kann auch angenommen werden, daß sich hier der 
Klimaeinfluß auf ein konstantes Maß eingependelt hat. In diesem 
Falle kann mit einem linearen Porenwasserdruckgefälle gerechnet 
werden, d.h. die Druckverteilung dürfte etwa der Linie IV ent-
sprechen. 
Die kurzzeitigen Witterungswechsel wirken sich wegen der ge-
ringen -Wasserdurchlässigkeit dieses Tones nur in Oberflächennähe 
aus. 
Für die unter der Terrasse liegende Tonschicht ist eine Ein-
schätzung der Druckverteilung im Porenwasser schwieriger, da hier 
weder die Schwellung abgeklungen ist, noch der Klimaeinfluß seine 
endgültige Größe erreicht hat. Das bedeutet aber, daß sich in die-
sem Bereich auch noch keine lineare Druckverteilung eingestellt 
haben kann. Mit dem an der ' unteren Grenzfläche vorhandenen Was-
serdruck und den beiden Meßwerten lassen sich die Porenwasser-
spannungen deshal b nur im unteren Teil der Schicht einschätzen 
(vergl. Linie IV). 
Der Schnittpunkt der Druckverteilungs~inie mit d~r Lotrechten 
ergibt den Porenwassernullpunkt. Im Bereich des Gebers 7 und der 
Geberpaare 5-6 bzw •.. 3-4 kann die Höhenlage dieser Punkte ziem-
lich genau ermittelt werden, da die Meßwerte nur wenig über bzw. 
unter Null liegen. Da mit den Gebern 1 und 2 größere Drücke ge-
messen wurden, muß hier der Nullpunkt wesentlich höher liegen. 
Verbindet man die Nullpunkte so ergibt sich eine Nulldruck-
linie, die ein starkes Gefälle zur Grube hin aufweist. Ihre hohe 
Lage im Bereich des Geberpaares 1-2 kann n~t erklärt werden, 
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daß hier die Tonschicht auch aus der überlagernden Sandschicht 
Wasser aufnehmen und sich somit der Schwellungevorgang schneller 
vollziehen konnte. Andererseits dürfte die tiefe Lage der Null-
drucklinie in der Nähe des Geberpaares 5-6 auch auf die an der 
unteren Böschung besonders 'starke Verdunstungswirkung zurückzu-
führen sein. 
Die jahreszeitlichen Schwankungen des Porenwasserdruckes, wie 
sie von den Gebern 1 bis 6 in gleicher Tendenz angezeigt wurden, 
lassen sich nicht ohne weiteres erklären. Alle z.Zt. denkbaren 
Ursachen, Änderungen des hydrostatischen Druckes in der Sand-
schicht oder jahreszeitlich unterschiedliche klimatische Verhält-
nisse scheiden aus, da diese mit Setzungen oder Schwellungen und 
daher mit Porenwasserströmungen verbunden sind. Im Innern der 
11 1 0 m mächtigen Tonschicht könnten sich solche Einflüsse erst 
nach sehr langer Zeit auswirken. 
Als Ergebnis dieser Messungen kann zusammenfassend fblgendes 
festgestellt werden1 
1 . Die sich über 1 Y2 Jahre erstreckenden Messungen ergaben 
stetig verlaufende Druckkurven (Bild 3), wobei die mit den 
Gebern 1 bis 6 ermittelten auch gleiche Schwankungen zeigen. 
Daß der Geber 7 einen etwas anderen Druckverlauf anzeigte, 
ist auf seine Lage in der Grubensohle zurückzuführen. Man 
kann aus den Druckkurven schließen, daß die sieben Porenwas-
serdruckgeber einwandfrei fUnktionierten . 
2. Die zwischen Dezember 1965 und Dezember 1966 eingetretene 
Druckzunahme deutet darauf hin, daß die Schwellung der Ton-
schicht noch nicht abgeklungen ist. Im Bereich der Terrasse 
' wird diese Vermutung durch die Theorie .bestätigt, während die 
Schwellung der schwächeren Tonschicht in der Grubensohle be-
reits beendet sein müßte. 
Der von den Gebern 1 bis 6 angezeigte kleine laber doch deut-
liche Druckabfall im Sommer 1966 ist bei den hier vorliegen-
den Verhältnissen (geringe Wasserdurchlässigkeit und große 
Mächtigkeit der Tonschicht) physikalisch nicht erklärbar. 
3.. Da im Bereich der Grubensohle trotz der abgeklungenen Schwel-
lung im Innern der Tonschicht noch Porenwasserunterdrücke ge-
messen wurden, muß angenommen werden, daß die Porenwasserspan-
nungen auch stark von der durch Wind und Sonnenbestrahlung 
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hervorgerufenen Verdunstung beeinflußt wurden. Die tiefe Lage 
der Nulldruckfläche im Bereich der Geber 6 und 7 läßt ebenfalls 
darauf schließen. 
4. Die durch die Verdunstung hervorgerufenen Kapillarspannungen 
erhöhen die Scherfestigkeit des Tones. Für eine in die Ton-
schicht einschneidende Böschung bedeutet dies eine Verbesse-
rung der Standsicherheit. 
Es wäre somit falsch, Tonböschungen durch eine Abdeckung ge-
gen Niederschlagwasser schützen zu wollen, da dann die günstig 
wirkende Verdunstung ausgeschaltet würde. Voraussetzung ist 
jedoch, daß für eine gute Abführung des Niederschlagwassers 
gesorgt wird. 
5. Bei großen Bauvorhaben (große Baugruben, Eisenbahn- und Stras-
seneinschnitte in bindigen .Erdschichten) sollte immer geprüft 
werden, ob die Durchführung von Porenwasserdruckmessungen 
zweckmäßig ist. In vielen Fällen ist nur mit ihrer Hilfe eine 
zuverlässige Beurteilung der Standsicherheit der Böschungen 
während und nach der Bauausführung möglich. 
Ein Erfolg solcher Messungen hängt jedoch weitestgehend von , 
der Sorgfalt ab, mit der die Geber eingebaut werden. Einige 
Einbauprobleme -würden entfallen, wenn die Geber mit Sonden 
in den Untergrund eingebracht werden könnten. Die hierfür er-
forderlichen Geber müßten dann alterdinge wesentlich. kleiner 
sein als die bei diesen Messungen verwendeten. 
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1. Einleitung 
Für die Berechnung der Standsicherheit von Böschungen stehen 
einige in der Praxis bewährte Verfahren zur Auswahl, die in der 
allgemeinen Fachliteratur nachzulesen sind und dem projektieren-
den Ingenieur keine generellen Anwendungsschwierigkeiten berei-
ten werden. Wenn es trotzdem immer wieder zu Rutschungen auch an 
solchen Böschungen kommt, deren Standsicherheit rechnerisch mit 
ausreichender Sicherheit nachgewiesen wurde, so liegt das weniger 
an der Unzulänglichkeit der Berechnungsverfahren an sich, als 
vielmehr an einer bei den Rechenansätzen häufig ungerechtfertig-
ten Vernachlässigung ne.chteilig wirkender Untergrundeinflüsse und 
auch zum Teil an einer nicht zutreffenden Interpretation der in 
die Berechnung eingehenden und die physikalischen Eigenschaften 
der Erdstoffe des Untergrundes charakterisierenden Versuchswerte. 
Eine we~tere Ursache derartiger Fehlberechnungen kann schließlich 
die kritiklose Anwendung eines bestimmten, aus der Literatur ent-
nommenen Berechnungsverfahrens sein, wenn die dem Berechnungsver-
fahren zugrunde liegenden Voraussetzungen (z.B. homogener Böschungs-
körper) mit dem zu untersuchenden speziellen Fall (z.B. geschich-
teter Böschungskörper) nicht übereinstimmen. Der hierbei begangene. 
Fehler besteht dann besonders 'in einer falschen Annahme des mög-
lichen Bruchflächenverlaufs. 
Ein den tatsächlichen Gegebenheiten weitgehendet entsprechen-
des Berechnungsergebnis ist nur zu erwarten, wenn ·auf Grund ge-
nauer Kenntnis der speziellen Untergrundverhältnisse, wozu selbst-
verständlich auch die besonderen hydrologischen Bedingungen ge-
hören, alle günstig oder ungünstig auf den Rutschkörper einwir-
kenden Kräfte erfaßt und - in Verbindung mit den Kenntnissen über 
das Scherverhalten der einzelnen Erdstoffe - der im Fall einer 
1· Rutschung sich einstellende Bruchflächenverlauf annähernd richtig 
eingeschätzt wurde. Der Bruchflächenverlauf läßt sich in einigen 
Fällen bereits schon aus dem Schichtaufbau des . Bösc~ungskörpers 
mit ziemlicher Wahrscheinlichkeit angeben, ist aber oft auch nur 
zu finden, indem die Ergebnisse mehrerer mit verschieden angenom-
menen Bruchflächenlagen durchgeführter Berechnungen untereinander 
verglichen werden. 
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In den folgenden Ausführungen ist ein der Praxis entnommenes 
Beispiel einer Böschungsrutschung behandelt, bei dem durch ein-
gehende erdstatische Untersuchuugen die Gründe und Ursachen her-
ausgefunden werden sollten, die zur Auslösung der Rutschung führ- · 
ten. 1 
2. Geometrie der Böschung und die Untergrundverhältnisse 
Die Böschung wurde im Zuge des Abtrages eines paufällig ge-
wordenen Eisenbahntunnels hergestellt. Sie ist, bei einer maxi-
malen Einschnittstiefe von etwa 20m, durch drei1 1 5m breite 
Bermen unterteilt, deren gegenseitiger Höhenabstand 4,5 m beträgt. 
Die untere Berme liegt etwa 5,5 m über dem Böschungsfuß. · Unter-
halb der unteren Berme ist die Böschung 1:2, oberhalb dieser Ber-
me 1:2,5 geneigt. Die Einschnittssohle ~ird gegen die Böschung' 
durch das belassene Tunnelwiderlager begrenzt. 
Im gesamten Einschnittsbereich findet sich generell der fol-
gende Schichtenaufbau : Unterhalb der Einschnittssohle stehen bis 
in größere Tiefe wasserdurchlässige kiesige Sande an. Der Grund-
wasserstand in diesen Schichten wurde erst sehr tief angetroffen. 
Über den Sanden befindet sich eine Schlufftonschicht, deren Mäch-
tigkeit etwa zwischen 0,5 und 2,5 m schwankt. Ihre Oberfläche 
liegt streckenweise in Höhe des Böschtrngsfußes, streckenweise aber 
auch unterhalb der Einschnittssohle. Als Folge früherer tektoni-
scher Beanspruchungen weist der Schluffton eine Mosaikstruktur 
auf, die gekennzeichnet ist durch ein Netz nahezu senkrecht auf-
einanderstehender feinster Haarrisse. 
Oberhalb des Schlufftones folgt eine ca. 15 m mächtige Geschie-
bemergelschicht, die zunächst von 4 m Geschiebelehm und schließ-
lich von einer ca. 1 m dicken, bis zur Geländeoberfläche reichen-
den Schicht aus Lösslehm überdeckt wird. Streckenweise ist in den 
Geschiebemergel eine nur wenige Dezimeter starke Schlufftonschicht 
eingelagert, die etwa in Höhe der mittleren Berme in die Böschung 
ausläuft. Im Geschiebemergel finden sich außerdem sehr unregel-
mäßig eingelagerte wasserführende Sandlinsen. Wurden letztere 
während der Bauausführung angeschnitten, so bluteten sie sehr 
schnell aus. 
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Die einzelnen Schichten verlaufen allgemein mit einer sehr' ge-
ringen Neigung quer zum Einschnitt, 
J, Äußeres Schadensbild und Gleitflä che~v erlauf 
Die erste Rutschung erfo}gte etwa 2 Jahre nach Bauabschluß an 
einer Stelle der hangseitigen Einschnittsböschung, wo die untere 
Schlufftonschicht gerade in Höhe des Böschungsfußes ausläuft. Bei 
einer Länge von ca. 80 m erfaßte sie einen zwischen dem Fuß und 
etwa der mittleren Berme liegenden Böschungsbereich (Bild 1). 
Im Verlauf der Rutschung entstand zwischen der unteren und der 
mittleren Berme ein über 1,0 m tiefer Einbruch mit senkrechten 
AbriJBflächen (Bilder 2 und 3), während. der unterhalb des Ein-
bruches liegende Böschungsteil etwa um 0,75 m horizontal nach vorn 
verschoben wurde (Bild .4). Die an den Abrißflächen klaffenden 
Spalten besaßen eine Breite von 10 bis 20 cm_ und eine Tiefe zwi-
schen 1,5 tmd 2,0 m, Da der Rutschungsvorgang selbst nicht beob-
achtet wurde blieb unbekannt, ob sich die Rutschung innerhalb \ 
Sekunden oder innerhalb mehrerer Stunden vollzog, Die nach der 
Entdeckung des Schadens eingeleiteten Messungen ließen kleinere 
Bewegungen noch bis zu 20 Tagen nach der Rutschung erkennen, so 
daß die Tiefe des Einbruchs schließlich 1,5 munddie Größe der 
Horizontalverschiebung etwa 1,20 m betrug (Bild 5). 
Aus diesem äußeren Schadensbild kann nur der in Bild 5 darge-
stellte Bruchflächenverlauf abgel eitet werden. Von den vertika-
len Abrißflächen des Einbruchs ausgehend, verlaufen zwei entge-
gengesetzt und steil geneigte Gleitflächen nach unten, die sich 
in Höhe der Schlufftonoberfläche etwa unter dem Winkel (90 -~) 0 
schneiden müßten. Beide Gleitflächen werden in dem hier anstehen-
den bindigen Erdstoff schwach gekrümmt sein. 
Die Horizontalbewegung des unterhalb des Einbruchs befindlichen 
Gleitkörperteiles ist nur auf einer nahezu horizontal liegenden 
Gleitfläche im Schluffton möglich. Diesem speziellen Gleitflächen-
verlauf ist es zuzuschreiben, daß die Rutschung bereits nach rela-
tiv geringen Bewegungen zum St illstand kam und die Gleitkörpermas-
sen nicht die Gleise verschütteten. Der eingebrochene keilförmige 
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Gleitkörperteil wurde im Verlauf der Rutschung stark gestaucht. 
Eine zweite Rutschung trat ebenfalls an der hangseitigen Ein-
schnittsböschung etwa sieben Jahre nach Fertigstellung des Ein-
schnittes auf: Von ihr wurde ein ca. 230 m langer, zwischen der 
mittleren Berme und der Schulter liegender Böschungsbereich er-
faßt. Die den Gleitkörper nach unten begrenzende und in der Bö-
schungsfläche ausla~ende Gleitfläche befindet sich gerade dort, 
wo die nur wenige Dezimeter dicke obere Schlufftonschicht in den 
Geschiebemergel eingelagert ist. Gegenüber der zuvor beschriebe-
nen Rutschung ist diese in Längsrichtung des Einschnittes soweit 
. versetzt, daß die beiden Schadensstellen keinen gemeinsamen Bö-
schungsquerschnitt besitzen . 
Eine dritte Rutschung erfolgte dann weitere 1 Y,2 Jahre später, 
diesmal an der talseitigen Einschnittsböschung. Der betroffene 
Böschungsbereich erstreckt sich - wie bei der ersten Rutschung -
vom Fuß bis etwa zur mittleren Berme und besitzt eine Länge von 
ca. 120 m. Die beiden zuletzt erwähnten Rutschungen zeigten grund-
sätzlich das gleiche äußere Schadensbild, wie es für die erste 
Rutschung bereits beschrieben wurde. Hieraus war mit Sicherheit 
zu schlußfolgern, daß in allen ~ei Fällen gleiche Vorgänge und 
Ursachen zur Auslösung der Erdbewegungen geführt haben. Die erd-
statischen Untersuchungen konnten daher auf die erste Rutschung 
beschränkt werden, da es nur darauf ankam, diese Ursachen gene-
rell J:_lerauszuffnden. 
Die zeitlichen Differenzen zwischen den Rutschungen lassen 
si.ch durch eine in den einzelnen Rutschbereichen - auf Grund un-
terschiedlicher Wasserzutrittsmöglichkeiten - verschieden schnell 
vor sich gehende Schwellung der um den Aushub entlasteten Ton-
und Geschiebemergelschichten erklären, in deren Verlauf der an-
fänglich vorhandene Porenwasserunterdruck durch Wasserzutritt 
allmählich abgebaut wird. Mit dem Rückgang des Porenwasserunter-
druckes nimmt auch die Korngerüstspannung und damit die Scher-
festigkeit der Erdstoffe ab. Die Standfestigkeit einer Einschnitts- · 
böschung in bindigen Erdschichten . erreicht so meist erst nach Jah.-
ren - nämlich nach dem vollständigen Abbau des Porenwasserunter-
druckes - ihren kleinsten, dann aber zeitlich konstant bleiben-
den Wert. D~ die Untersuchung für diesen Endzustand durchgeführt 
wird, spielen die zeitlichen Unterschiede zwischen den einzelnen 
Rutschungen bei der Ursachenermittlung keine Rolle. 
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4. Ergebnisse der Laboruntersuchungen 
Die für die erste Rutschung beschriebene Gleitfläche verläuft 
in ihrem steil abfallenden oberen Teil durch den Geschiebemergel, 
in ihrem unteren horizontalen Teil durch den Schluffton. Mit je-
dem dieser beiden Erdstoffe wurden daher mehrere Scherversuche in 
einem Kreisringschergerät durchgeführt, Um eine Beeinflussung der 
Ergebnisse durch unkontrollierbare Porenwasserspannungen zu ver-
meiden, sind alle Versuche entsprechend langsam und an unter Was-
ser gesetzten, ungestörten Proben ausgeführt worden. 
Während die Versuchsergebnisse für den Geschiebemergel relativ 
gut übereinstimmten, ergaben sich für den Schluffton stärkere Un-
terschiede. Letzteres ist vermutlich auf die Haarrisse in diesem 
Erdstoff zurückzuführen, die bei den verschiedenen Versuchen mehr 
oder weniger stark als bereits vorgebildete Gleitflächen wirkten·. 
Aus den Scherversuchen wurden als Mittelwerte erhaltens 
Für den Geschiebemergel 
ein Reibungsbeiwert ~ tan <p = 0,55 sowie 
eine Kohäsion c 1,3 t/m2 und 
für den Schluffton 
ein Reibungsbeiwert ~ 0,25 sowie 
eine Kohäsion c 0,80 t/m2• 
Bei beiden Erdarten wurde nach größerer Scherbewegung ein Abfall 
der Scherfestigkeit festgestellt. 
Die ·für den Geschiebemergel ermittelte Feuchtrohwichte betrug 
Y = 1,95 t/m3 und unter AuftriebYa = 0,95 t/m3, Der natürliche 
Wassergehalt lag beim Geschiebemergel um 18 % und beim Schluff-
ton um 32 %. 
31 
5. Ergebnisse der erdstatischen Untersuchung 
Der erdstatischen Untersuchung wurde der im Abschnitt 3 be-
schriebene Bruchflächenverlauf zugrunde gelegt, wobei allerdings 
die steil durch den Geschiebemergel verlaufenden, schwach ge-
krümmten Gleitflächen als eben angenommen wurden. Ihre Neigungs-
winkel entsprechen denen, die sich bei Verwendung ·der Versuchs-
werte des Geschiebemergels theoretisch für die ungünstigsten 
Gl~itflächenverläufe am eingebrochenen Gleitkörperteil ergeben 
(Bild 6). 
Das äußere Bruchbild ist mit diesen theoretischen Ansätzen 
nur erklärbar, wenn im Geschiebemergel von der Böschungsfläche 
ausgehende, vertikale Zugrisse .als vorhanden angenommen werden. 
Sie deuten sich auch in den lotrechten Abrißflächen ober- und 
unterhalb des eingebrochenen Gleitkörperteiles an. Mit den Ver-
suchswerten des Geschiebemergels ergibt sich die Tiefe der Zug-
risse zu 2,25 m. Die zwischen den Zugrissen .liegenden Erdmassen 
,stellen dann lediglich eine Auflast für den Gleitkörper dar, be-
sitzen also keine direkte Berührung mehr mit der Bruchfläche 
selbst. Die erdstatische Untersuchung erfolgte graphisch durch 
vektorielle .Addition aller am Gleitkörper angreifenden Kräfte 
(Bild ?). Dabei zeig~e sich, daß die eingetretene Rutschung rech-
nerisch nur nachzuweisen ist, wenn eine zur Böschung gerichtete 
Porenwasserströmung mit in Ansatz gebracht wird. Bleibt diese 
Porenwasserströmung unbeachtet, so besitzt die Böschung eine aus-
reiche.nde Standsicherheit von TJ ::: 2,0. 
Als Ursache der Porenwasserströmung sind die in den Geschie-
bemergel eingelagerten wasserführenden Sandlinsen anzusehen. In-
folge eines in den Linsen vorhandenen relativ hohen Wasserdruckes 
stellt sich ein zur Böschung gerichtetes Druckgefälle und damit 
eine Sickerwasserströmung ein. Diese Siekarströmung ist bei der 
hier gegebenen Untergrundschichtung äußerlich nicht erkennbar, 
weil der Geschiebemergel wenig wasserdurchlässig ist, und die an 
der Böschungsoberfläche austretende geringe Wassermenge sofort 
verdunstet. Zwischen der der Oberfläche zufließenden und der 
dort verdunstenden Wassermenge stellt sich schließlich ein sol-
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eher Gleichgewichtszustand ein, bei dem die Porenwassernulldruck-
linie mehr oder weniger dicht unter der Böschungsoberfläche ver-
läuft. Die Tiefenlage der Nulldrucklinie nimmt dabei mit dem Ver-
hältnis von verdunstender zu zufließender Wassermenge ab. 
Da der unter dem Geschiebemergel anstehende Schluffton höchstens 
1/10 der Durchlässigkeit des Mergels besitzt, wirkt die Schluff-
tonschicht nach unten wasserstauend, d.h. der Porenwasserdruck 
kann sich nach unten nicht entspannen. Es muß daher in der oberen 
Grenzschicht des Schlufftones noch mit einem hohen Wasserdruck 
gerechnet werden, was sich auf die Standsicherheit der Böschung 
besonders ungünstig auswirkt . 
Bei der in Bild 7 dargestellten graphischen Berechnung wurde 
eine in den Geschiebemergel eingelagerte , wasserführende Sand-
linse vorausgeset.zt. Der in der Linse angesetzte Wasserdruck ent-
spricht der Spiegelhöhe , wie sie durch Messungen in einem nach 
der Rutschung gesetzten Pegelrohr ermittelt wurde. Für den ein-
gebrochenen Gleitkörpertei;L wurde angenommen, daß der Wasserdruck 
vom vollen Wert in der Sandlinse bis zu den Zugrissen hin linear 
auf Null abnimmt. Direkt unterhalb der Sandlinse kann sich der 
Wasserdruck nicht entspannen, so daß in diesem Teil der im Schluff-
ton verlaufenden Gleitfläche mit dem vollen Wasserdruck zu rechnen 
war. Erst entlang des vor der Sandlinse gelegenen Gleitflächenbe-
reiches konnte ein bis zur Böschungsoberfläche ebenfalls linear 
auf Null· abnehmender Wasserdruck angenommen werden. 
Bei der vorgenannten Wasserdruckverteilung ergibt sich für 
den Gleitkörper gerade ein Gleichgewichtszustand, wenn in der un-
teren Gleitfläche - neben der vollen Reibungskraft - eine Kohäsion 
von c = 1,15 Mp/cm2 als wirksam angese~zt wird. Da der Schluffton 
·nach den Scherversuchen im Mittel aber nur eine Kohäsion von 
c. = · o,s Mp/m2 besitzt, ist die Standsicherhai t TJ < 1 und damit die 
Möglichkeit einer Rutschung nachgewiesen. 
Nach den aus der Untersuchung gewonnenen Erkenntnissen kann 
der gesamte Rutschvorgang etwa in folgender Weise abgelaufen Pein s 
Mit dem Erreichen einer bestimmten Druckhöhe des in den Sapdlin-
sen befindlichen Wassers trat zunächst eine unmerklich kleine Ver-
schiebung de.s Gleitkörpers ein, die einen schnellen Abbau des 
Wasserdruckes zur Folge r~tte. Die nächste Verschiebung erfolgte 
dann, nachdem der Wasserdruck nach Ablauf einer gewissen Zeit er-
neut angestiegen war. Bei mehrmaliger Wiederholung dieses Vorgan-
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ges war die Bewegung des Gleitkörpers schließlich so groß, daß 
der Maximalwert der Scherfestigkeit überschritten wurde. Die da-
nach erfolgenden Gleitbewegungen nahmen nun erheblich_ größere Wer-
te an und wiederholten ' sich in wesentlich kürzeren Zeitabständen. 
Die hier behandelte Rutschung zeigt sehr deutlich, daß auch 
bei Böschungen in bindigen Erdschichten eine genaue Erkundung der 
hydrologischen Verhältnisse . notwendig ist. Selbst wenn an der 
.Böschung äußerlich keine Anzeichen eines Wasseraustritts sieht-· 
bar sind, können im Innern erhebliche Strömungsdrücke wirksam 
sein, die sich recht nachteilig auf die Stand~icherheit auswir-
ken . Dies ist besonders dann zu erwarten, wenn - wie hier - was-
serführende Einschlüsse bis dicht an die Böschungsfläche heran-
reichen. Maßgebend ist dabei nicht so sehr die Sickerwassermenge, 
als vielmehr die Größe des Wasserdruckes und seine Verteilung in 
der Böschung ~ 
6. Sanierungsmaßnahmen 
Eine erste Sanierung wurde bei der hier ausführlich behandel-
ten Rutschung in der Weise durchgeführt, daß man im Rutschungsbe-
reiqh drei senkrecht zur Böschung verlaufende Reihen vertikaler 
Sanddräns anlegte , die das Wasser aus den Sandlinsen in den unte-
ren SanduntergrUnd abführen sollten. Diese Maßnahme erwies sich 
jedoch - offenbar wegen der zu geringen Anzahl vori Dräns - als 
wirkungslos, denn nach der Wiederherstellung des Böschungsprofils 
trat erneut eine Rutschung ein, die hinsichtlich ihres Ausmaßes -
und der äußeren Merkmale vollkommen der ersten entsprach. 
Als .endgültige Maßnahme zur Stabilisierung der Rutschbereiche 
stehen zur Zeit zur Diskussion: 
a) die Anordnung ei-ner Stützwand (
1
ausgefachte Pfahl wand), die 
gegen das alte Tunnelwiderlager abgesteift ist -und einen 
Teil der Schubkräfte aus der Böschung aufnimmt, 
b) eine Abflachung der gesamten, mindestens aber der oberhal1b 
der mittleren Berme gelegenen Böschung auf eine Ne.igung von 
etwa 1:3,5 1 . 
c) die Entwässerung der wasserführenden SanCuinsen durch eine 
.große Anzahl von Vertikaldräns, die unter Umständen in einen 
etwa in Höhe der Einschnittssohle verlaufenden und bergmän-
nisch vorgetriebenen Stollen einmünden. 
Die zuerst genannte Maßnahme eignet sich ~eziell nur f'ür die 
beiden Rutschungen, die die Böschung zwischen dem Fuß und der 
mittleren Berme erfaßten, während der ausschließlich nur ober-
halb der mittleren Berme liegende Rutschbereich vermutlich am 
günstigsten durch eine Abflachung des oberen Böschungsteiles zu 
stabilisieren wäre~ 
Welcher Stabilisierungsmaßnahme der Vorzug zu geben ist, kann 
endgültig erst nach einer projektmäßigen Bearbeitung der verschie-
denen Varianten und entsprechenden Kostenvergleichen entschieden ' 
werden. 
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Bild 1 Gesamtansicht .der Rutsohung 
Bild 2 Oberer Einbruch des . Gleitkörpers 
Bild 3 Obere vertikale Abriß!lä.ahe 
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Großschergerät in der Forschungsanstalt für 
Schiffahrt , Wasser- und Grundbau 
Dipl.-Ing. F. Winzer 

1. Einleitung 
Im Rahmen eines Forschungsauftrages z~ Untersuchung der Wand-
reibung zwischen Erdstoffen und Wänden aus Stahl und Beton wurde 
auch in der Abteilung Bodenme.chanik und Grundbau d.er Forschungs-
anstalt für Schiffahrt, Wasser- und Grundbau ein Großschergerät 
entwickelt. Da u.a. der Einfluß einer Profilierung der Wandflä-
chen (Querrippen bei Betonmauern, Stahlspundwände) und der der 
verschiedenen Korngrößen des Erdmaterials untersucht werden sollte, 
wurde die Scherfläche des Gerätes mit 1 m2 festgelegt. Die Nor-
malspannung in der Scherfläche kann bis zu 2 kp/cm2 betragen. 
Dieser Wert berücksichtigt die maximalen Normalspannungen, die 
der Erddruck auf Stützmauern und Spundwände ausübt. 
2~ Konstruktionsprinzip 
Bei der Konstruktich des Gerätes wurde vom Prinzip des Flach-
schergerätes nach Casagrande ausgegangen. Der obere, bewegliche 
Scherrahmen besitzt eine quadratische Fläche von 1. m2 Größe, die 
durch Stahlprofile U 20 gebildet wird. Der untere Scherrahmen, 
ebenfalls aus U 20 gebildet, steht fest und seine Fläche ist 20 cm 
länger, damit während des Abschervorganges die Scherfläche kon-
stant bleibt. Nach dem Kriterium von Coesfeld (Bauing. 1958), das 
Korngrößendurchmesser von maximal 1/40 der Länge der Scherrahmen-
breite empfiehlt, können Korngrößen bis zu 25 mm untersucht wer-
den. Die Einbauhöhe der Erdproben kann maximal 36 .cm betragen 
(Bild 1). 
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1 Oberer Druckrahmen 
2 Unterer Druckrahmen 
3 Obere Druckplatte 
c 4 Untere Druckplotte 
5 Oberer Scherrahmen 
6 Unterer .Scherrahmen 




Bild 1. LönosschmH des 6roßscheroeröfes 
3. Kräiteverlauf 
Die Vertikalkräfte werden durch eine hydraulische Presse über 
Stahlbetondruckplatten und Stahldruckrahmen eingetragen. Die hy-
draulische Presse war notwendig, weil die maximale Druckkraft von 
20 Mp durch Belastungsplatten und ein Hebelsystem nur sehr schwie-
rig ~ätte erzeugt werden können . Die Stahlbetondruckplatten ge-
währleisten eine gute Verteilung der Vertikalspannung über die 
gesamte Scherfläche. Die Druckrahmen schaffen ein in sich geschlos-
senes System für den Vertikalkraftverlauf, so daß eine äußere . At-
stützung nicht erforderlich ist. Die Kraftübertragung vom oberen 
zum unteren Druckrahmen erfolgt über ein Rollenlager, da der 
obere Druckrahmen mit dem oberen ~cherrahmen gemeinsam bewegt 
werden muß, während der untere Druckrahmen mit dem unteren , fest-
·stehenden Scherrahmen verbunden ist. 
Die Scherkräfte werden durch eine hydraulische Presse in .der 
Höhe der ·scherebene eingetragen. Auch sie verlaufen in einem in 
sie~ geschlossenen System. Während der obere Scherrahmen verscho-
ben wird, stützt sich die Presse gegen einen Ausleger des unteren 
Scherrahmens ab. Die Verteilung der Scherkräfte über die gesamte 
Scherfläche wird durch Stahlgitter gewährleistet, die unten und 
oben in die Erdproben eingebaut werden und sich in horizontaler 
Richtung einseitig gegen die Scherrahmen abstützen. Das obere 
Stahlgitter kann in vertikaler Richtung die Bewegung der oberen 
Druckplatte mitmachen. 
4. Führ.ung des oberen Scherrahmens 
Um eine Führung des oberen Scherrahmens sowohl in vertikaler 
als auch in horizontaler Richtung zu haben, wird der Scherrahmen 
während des Verschiebungsvorganges durch vertikale Abstandshalter 
mit dem oberen Druckrahmen verbunden (Bild 2) . Hierdurch wird 
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Bild 2 Gesamtansicht des Großschergerätes in Arbeitsstellung 
gleichzeitig gewährleistet, daß der obere Scherrahmen schwebend 
über dem unt~ren Scherrahmen geführt wird, so daß zwischen beiden 
Scherrahmen keine Reibung entstehen kann. Um zu verhindern, daß 
Erdprobenmaterial in die Fuge zwischen beiden Scherrahmen fällt, 
wird diese beim Einbau der Erdprobe durch Vinidurstreifen abge-
deckt. Eine weitere seitliche Führung ist durch zwei Ausleger des 
oberen Scherrahmens gegeben, die durch Formschluß mit den Zug-
stangen des oberen Druckrahmens verbunden sind. Diese Ausleger 
sorgen gleichzeitig dafür, ~aß die zur Überwindung der rollen-
den Reibung zwischen beiden Druckrahmen notwendigen Kräfte auf 
kurzem Wege übertragen werden, wodurch die hydraulische Presse 
für den Vertikaldruck und der zugehörige Kraftmeßbügel vor Ver-
kantungen geschützt werden. 
Da die genannten 'Führungselemente nicht starr, sondern elastisch 
sind, wurden am unteren Scherrahmen Kugellager befestigt, die ei-
ne seitliche Führung des oberen Scherrahmens gewährleisten, wenn 
die Abweichung mehr als 1 mm beträgt. Wird die Kugellagerführung 
beansprucht, so bleiben die Reibungskräfte so lange vernachlässig-
bar klein, wie das Kugellager noch mit der Hand gedreht werden 
kann. Dies war in den bisher durchgeführten ·70 Versuchen immer 
der Fall. 
5· Eintragung und Kontrolle der Hauptkräfte 
Die Eintragung der Hauptkräfte erfolgt durch hydraulische Pres-
sen und ihre Messung durch Kraftmeßbügel, weil über Presse~ano­
meter infolge der Reibung der Kolben an den Dichtungsringen zu 
ungenaue Maßergebnisse erzielt wurden. 
Die Vertikalkraft soll während des Abschervorganges konstant 
bleiben. Sie wird über ein Luftpolster durch Druckluft erzeugt. 
Das Luftpolster soll kleinere Druckschwankungen in der Press~ 
ausgleichen, die durch Vertikalbewegungen der oberen Druckplatte, 
auf d,er die Presse ruht, her : ;rgerufen werden. Eine zusätzliche 
Steuerung des Luftdruckes ist aber trotzdem erforderlich und er-
folgt durch Handbedienung. 
49 
Der notwendige Öldruck in der Horizontalpresse wird durch eine 
Dosierpumpe erzeugt. So erhalten wir eine vorher festgelegte kon-
stante Verschiebungsgeschwindigkeit und können sowohl den maxi-
malen Scherwiderstand als auch den Gle itwiderstand jeder Erdprobe 
bestimmen (Bild 3). 
6 . Erfassung der Nebenkräfte 
Bei der Konstruktion des Gerätes wurde beachtet, daß die wäh-
rend des Abseherens auftretenden Kräfte außerhalb der Scherfläche 
möglichst klein und möglichst meßbar sind. Die Kräfte, die bei 
der rollenden Reibung zwischen den beiden Druckrahmen auftreten, 
wurden in Abhängigkeit vom Vertikaldruck durch Eichung ermittelt 
und können bei der Ermittlung der Scherkraft berücksichtigt wer-
den. 
Unkont rollierte Horizontalkräfte entstehen zwischen den Vini-
durstreifen, die die Fuge zwischen den beiden Scherrahmen abdek-
ken, und den Scherrahmen, wenn sich hier Körner des Erdproben-
materials einklemmen. Da die Vinidurstreifen aber nur vom Erd-
material gehalten werden, also in vertikaler Richtung relativ 
frei beweglich sind, können hier nur geringe Reibungskräfte ent-
stehen. Dies gilt auch für die Reibung in den Kugellagern der 
seitlichen Führung, wie bereits weiter oben dargelegt. 
Unerwünschte Vertikalkräfte treten durch Wandreibung zwischen 
dem Erdmaterial und dem oberen Scherrahmen, aber auch zwischen 
diesem einerseits und dem oberen Scherkraftverteilungsgitter und 
der oberen Druckplatte andererseits auf. Diese Reibungskräfte 
können die Normalspannung in der Scherfuge verringern oder ver-
größern je nachdem, ob die Erdprobe während des Schervorganges 
weiter verdichtet oder aufgelockert wird. Diese unerwünschten 
Vertikalkräfte werden von den Abstandshaltern des oberen Scher-
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7. Messung der Lagerungsdichte 
Da der Scherwiderstand einer Erdprobe von def Lagerungsdichte 
erheblich beeinflußt wird, ist eine Kontrolle der Einbauhöhe und 
der Zusammendrückung bzw. Auflockerung während des Abschervor-
ganges unbedingt erforderlich, Dieses geschieht durch 4 Meßuhren 
mit einer Ablesegenauigkeit von 1/100 mm, die die vertikalen Be-
wegungen der 4 Ecken der oberen Druckplatte messen. Die Meßuhr-
halter sind am oberen Scherrahmen befestigt, der durch seine Ab-
standshalter mit dem oberen Druckrahmen während des Abschervor-
ganges fest verbunden ist. Da der obere Druckrahmen durch die 
Rollenlager nur horizontal beweglich ist, kann d~r obere Scher-
rahmen ebenfalls nur horizontale Bewegungen machen, und zwar die 
gleichen wie die Druckplatte. Zur genauen Kontrolle der Anfangs-
setzung beim Auflegen der Druckplatte wird diese vor dem Einbau 
der Erdprobe auf 4 Paßstücke gesetzt und ihre Höhenlage mit den 
Meßuhren festgestellt. Dann werden die Meßuhren in ihrer Halte-
rung höhenmäßig festg1llegt und ausgeschwenkt, damit die Druck-
platte wieder herausgehoben werden kann, Darauf wird der größte 
Teil der Erdprobe eingebaut und das obere Scherkraftverteilungs-
gitter soweit in die Erdprobe eingedrückt, daß seine Oberkante 
in der durch die Paßstücke festgelegten Ebene zu liegen kommt. 
Nun können die Paßstücke entfernt und der Einbau beendet werden. 
Nach Auflegen der Druckplatte werden die Meßuhren wieder einge-
schwenkt und die Anfangssetzung kann abgelesen werden. Der durch 
das Schwenken der Meßuhren und das Herausheben d ~ r Druckplatte 
verursachte Fehler in der Bestimmung der Einbauhöhe wurde zu 
2/10 mm ermittelt • 
. 8. Montage und Bedienung des Gerätes 
Das Großschergerät besteht aus montierbaren Einzelteilen, von 
denen alle Teile, die über der Scherfläche liegen , bei jedem Ein-
zelversuch gehoben Wtfrden müssen. Das schwerste Einzelteil ist 
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die obere Stahlbetondruckplatte mit 657 kg, so daß ein Hebezeug 
erforderlich ist. Das Gesamtgewi.cht des Großschergerätes mit ein-
gebautem Erdmaterial wiegt etwa 3000 kg und wird durch die drei · 
unteren Druckrahmen auf eine Fläche von etwa 2 m2 übertragen. 
Der Einbau der Erdproben erfolgt von Hand und verlangt größte 
Sorgfalt, damit die gewünschte Einbaudichte bei den einzelnen 
Scherversuchen, die zur Bestimmung eines Reibungsbeiwertes not-
wendig sind, immer gleich bleibt. 
Während des Schervorganges werden die horizontalen Verschie-
bungen durch zwei Meßuhren mit einer Ablesegenauigkeit von 1/100 mm 
links und rechts am oberen Scherrahmen gemessen. Die Ablesungen 
erfolgen gleichzeitig mit denen für die .Vertikalbewegungen und 
der für die Horizontalkraft. Sofort danach werden die Dehnungs-
meßstreifen kontrolliert und die Meßergebnisse festgehalten. 
Außerdem ist st,ändig die Vertikalkraft zu kontrollieren und not-
falls nachzuregulieren. 
Der Auf- und Abbau des Scherversuches kann durch einen Labo-
ranten oder Techniker erfolgen. Für die Ablesungen während des 
Schervorganges sind zwei Personen erforderlich. Die zweite Per-
son kann durch automatische Aufzeichnungen der Ablesewerte einge -
spart werden. 
9. Versuchsergebnisse 
Die mit dem Großschergerät durchgeführten Wandreibungsversuche 
mit Feinsand, Grobsand und Mittelkies auf Beton und die Versuche 
zur Bestimmung des Winkels der inneren Reibung dieser drei Erd-
stoffe brachten gute Ergebnisse. Zur Ermittlung der.Parameter 
der Schergeraden wurden jeweils 5 Scherversuche . durchgeführt. 
Der Reibungsbeiwert ~s wurde mit einem Fehler von ~~s= t 0,015 
und der zugehörige Abschnitt auf der Ordinatenachse im 's/d -
Diagramm mit einem Fehler von t 0,020 kg/cm2 ermittelt. Die 's/d -
Diagramme zeigen, daß für die untersuchten -rolligen Böden erst 
von höheren Vertikalspannungen ab bis zur Vertikalspannung von 
2 kp/cm2 eine Schergerade existiert, die nicht durch den Koordi-
natenursprung geht (Bild 4). Einige Scherversuche zeigten, daß 
die Schergerade im unteren Spannungsbereich in eine Kurve durch 
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Schäden an Erd- und Grundbauwerken, Ursachen 
und Auswirkungen 
Dipl.-Ing. D. Wendt 

1. EiDleitung 
Immer wieder hat es in der Geschichte des Bauwesens mehr oder 
weniger folgenschwere Schadensfälle gegeben. Bei einem nicht un-
erheblichen Teil der Schäden war die Ursache im Versagen der 
Gründungskörper zu suchen. Einer anlä.Blich der letzten Fachtagung 
"Grundbau" im Oktober 1966 von Herrn Prof. Dipl.-Ing. Kinze ge-
gebenen Anregung folgend, soll hier über einige Schadensfälle be-
richtet werden, die von der FAS in letzter Zeit bearbeitet wurden. 
In fast allen Fällen sind Bauschäden und ihre Beseitigung mit, 
großen Kosten verbunden. Ihre wirtschaftliche und allgemeine Be-
deutung ist deshalb erheblich. Sie erfordern eine alpgehende Er-
forschung ihrer Ursachen, insbesondere wenn Verluate an Menschen-
leben zu beklagen sind oder Personen gesundhei.tlich geschädigt 
wurden. In Anlehnung an die von Prof.· A. Oasagrande anlä.Blich 
einer Vorlesung vor der Jahreshauptversammlung der .ASOE im Jahre 
1964 formulierten vier Kategorien zur Beurteilung des einzu-
schätzenden Baurisikos, kann man Bauschäden nach der Bedeutung 
ihrer Auswirkungen wie folgt einteilenl 
1. Katastrophale Verluste an Menschenleben und 
materiellen Gütern, 
2. schwere Verluste an Menschenleben und ma-
teriellen Gütern, 
). ernste materielle Verluste, 
4. mäßige materielle Verluste. 
Eine genaue Untersuchung der Schadensfälle und ihrer Ursachen 
wird in den ersten drei Fällen unbedingt, im letzten Fall ·bedingt 
durchzuführen sein. Besonders werden wir dabei immer zwei Ursa-
chengruppen zu unterscheiden habenl 
1. Menschliche Unzulänglichkeit, 
2. technische Unzulänglichkeit. 
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Zur Gruppe 1 gehören alle die Fehler, welche bei Anwendung der 
neuesten Kenntnisse der Ingenieurwissenschaften, guter Zusammen-
arbeit aller Beteiligten und ·größtmöglicher Sorgfalt in Projekt 
und Ausführung vermeidbar gewesen wären. Im engeren Sinne gehört 
dazu auch die Berücksichtigung neuester baugrundtechnischer Er-
kenntnisse durch Projektanten und Bauausführende. Das Baugrund-
gutachten ·soll den Genannten helfen, eine optimale Gründung zu 
erreichen. Es wäre falsch, ein Baugrundgutachten nur deshalb ein-
zuholen, um eine Verlagerung von Verantwortung zu erreichen. 
Zur Gruppe 2 gehören Ursachen wie höhere Gewalt, Unzulänglich-
keiten an den Berechnungsverfahren, schwache Stellen im Baugrund, 
die trotz sorgfältiger Untersuchungen unerkannt blieben. Insbe-
sondere die beiden letztgenannten Mängel sind Ansatzpunkte für 
die Baugrundwissenschaft. Leider haften unseren Berechnungsver-
fahren noch immer gewisse Mängel an, die der einzelne Projektant 
nicht überschauen kann. 
Die Untersuchung des Baugrundes kann im allgemeinen nur punkt-
weise erfolgen. Der Schichtenverlauf zwischen den Bohrungen oder 
anderweitigen Aufschlüssen muß eingeschätzt werden. Ebenso müssen 
Annahmen über die Gültigkeitsbereiche der an sehr kleinen Proben 
ermittelten erdstoffphysikalischen Kennwerte getroffer1 werden. In 
letzter Zeit, wird versucht, durch Messungen in situ. nach den ver-
schiedensten Verfahren noch .genauere Aufschlüsse zu erhalten uno 
damit das Risiko einer Fehleinschätzung beträchtlich zu verminaern. 
Die Kombination verschiedener Meßverfahren in einem Arbeitsgang 
scheint hier sehr erfolgversprechend zu sein. 
' Die gründliche Auswertung von Schadensfällen trägt wesentlich 
dazu bei, solche Mängel zu beseitigen und neue Erkenntnisse über 
das Verhalten von Gründung und Baugrund zu gewinnen. 
Einen zahlenmäßigen Überblick über das Auftreten von Gründungs-
schäden vermittelt die überschlägliche statistische Untersuchung 
der baupraktischen Tätigkeit der Abteilung Bodenmechanik und Grund-
bau der FAS. In den Jahren 1965, 1966 und 1967 sind ein Viertel 
(27 %) der Gutachten und gutachtlichen Stellungnahmen für bauprak-
tische Zwecke im Zusammenhang mit Bauwerkschäden abgegeben wor-
den. Die übrigen (73 %) Gutachten -befaßten sich mit Baugrundauf-
schlüssen und Gründungsvorschlägen für Neuprojekte. Obwohl ange·· 
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nommen werden ~ann, daß diese Zahlen im Rahmen des allgemein tlb-, 
liehen liegen, dürften die volkswirtschaftlichen Verluste infolge 
solcher Schäden beachtlich sein. Damit soll zum Ausdruck gebracht 
werden, daß eine umfassende statistische Analyse der auftretenden 
Bauwerkschäden als Grundlage für eine noch mehr zielgerichtete 
Forschungstätigkeit auf dem Gebiet der Baugrundmechanik und des 
Grundbaues dienen könnte. 
Abschließend ist zu diesen allgemeinen Feststellungen zu sa-
ge~, daß die Scheu vor einer Publizierung von interessanten Scha-
densfällen und ihrer Auswertung in der Fachpresse überwunden wer-
den muß. Ein Schadensfall ist als Großmodellversuch im Maßstab 111 
anzusehen. Seine Ergebnisse interessieren breite Fachkreise und 
müssen diesen zur Kenntnis gebracht werden. Die sorgfältige Ana-
lyse eines Schadensfalles bringt vielfach mehr Erkenntnisse als 
theoretische Betrachttingen oder Modellversuche im ~leinen Maßstab. 
2. Beispiele 
Einige Beispiele aus der baupraktischen Tätigkeit der FAS, die 
sich mit Schadensfällen befassen, mögen das Gesagte veranschau-
lichen. Es handelt sich dabei um Bauwerksschäden, die in jüngerer 
Zeit auftraten und die sehr unangenehme Folgen hatten. Nicht in 
allen Fällen konnten die Untersuchungen im notwendigen Umfang 
durchgeführt werden. Trotzdem wurde jeweils ein gewi~ser Abschluß 
erreicht, cer eine Aussage über Ursachen und Beseitigung der 
Schäden zuließ. 
Beispiel 11 Rutschung einer Hafen-Kaimauer 
Zunächst seien einige· Bemerkungen über die konstruktive Aus-
bildung der Kaimauer und die örtlichen Gegebenheiten vorangestellt. 
Die Höhe der im Jahre 1895 fertiggestellten Kaimauer beträgt 
an der Schadensstelle 13 1 20 m, ihre Breite an der Sohle 5 1 40 m. 
Sie ruht auf Betonpfeilern von 5,0 x 5,40 m. Die Zwischenräume 
von etwa 31 0 m Breite sind durch Klinkergewölbe überbrückt. 
(Bild 1 und 2) Die Aussparungen der Mauer sind hinterfüllungs-
seitig durch Eisanbahn-Altschienen abgedeckt und mit einer Stein-
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sehen Grund- und Hafenwasserspiegel ermöglichen. Die Gründungs-
tiefe der Mauerpfeiler beträgt etwa 1,10 munter der Hafensohle. 
Die Kaimauer ~elbst besteht im unt~ren Teil aus Stampfbeton,· im 
oberen Teil aus Granit-Bruchsteinmauerwerk mit Sparbetoneinlagen. 
Temperaturfugen befinden sich alle 80 m jeweils in Pfeilermitte. 
· In etwa 15 m Abstand von der Kaimauer liegt ein Reichsbahngleis 
zur Bedienung des Hafens. 
Eine Bohrung hinter der Mauer, unmittelbar an der Schadens-
stelle brachte folgendes Ergebnisa 
0 - 1 1 60 m Aufschüttung bestehend aus Schlacke, 
Kies und Steinen 
1 1 60 - 51 10 m 
51 10 - 101 50 m 
sandiger Schluff 
sandiger Kies mit Steinen , locker 
bis mit teldicht. 
Der zeitliche Ablauf des Schadensereignisses geht aus dem 
Protokoll der ersten Expertenberatung hervor. Danach begann man am 
22. November ·1966 gegen 8.00 Uhr mit der Entladung von Stabstahl 
vom Waggon auf das Gelände unmittelbar hinter der Kaimauer. Die 
Entladung war gegen 15.00 Uhr des gleichen Tages beendet. Die Be-
lastung des Geländes betrug damit ca. 31 Mp auf einer. Fläche von 
31 m2• In unmittelbarer Nähe der Stabstahlablage lagerten bereits 
seit etwa 14 Tagen ca. 13 Mp Blockstahl (Bild 3) auf einer Fläche 
von 27m2• Am -23. November gegen 4.00 Uhr, also 13 Stunden nach 
Beendigung der Stabstahlentladung stellte man einen Erdriß fest. 
Um 6.30 Uhr war die Erdoberfläche am· Weichenwärterhaus ca. 01 15 m 
aogesunken, um 7.30 Uhr bereits 1 1 00 m. Daraufhin wur<le um 8.30 Uhr 
mit der Entlastung der Schadensstelle begonnen, was bis 20.30 Uhr 
dauerte . Unmittelbar nach Beginn der Entlastung um ca. 9.00 Uhr 
kam die Bewegung des Geländes zum Stillstand. Es war inzwisc~_en 
eine maximal 2 1 40 m tiefe Grube entstanden von ca. 70 m Länge 
und 10 ·m Breite (Bild 4). Die benachbarten Gebäude .hatten sich 
beträchtlich schief gestellt (Bild 5). 
An der Kaimauer selbst waren außer einem breiten Riß (Bild 6) 
keine auffälligen Veränderungen zu bemerken. Deshalb bestand bei 
der Hafenleitung zunächst die Meinung, daß durch Ausspülung von 
Erdmaterial Hohlräume hinter der Mauer entstanden seien,. welohe 
durch die aufgebrachte Last zusammengebrochen wären. Die hinzu-
gezogenen Experten waren dagegen überwiegend der Ansicht, daß es 
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'll e nom dem Bruch 
0 5 10m Hafenbecken Treppe 
Bild 3. 6rundriß des Schadensgebiets 
Bild 4 Schadenszentrum mit Weichenwärterhaus 
Bild 5 Weichenwärterhaus 
Cl\ 
Cl\ 
Bild 6 Kaimauerriß am Schadenszentrum 
sich um eine Rutschung infolge Erddruck handelte. Gegen die Erd-
druckrutschung sprachen allerdings die geringen Verschiebungen 
der Kaimauer. Erst später, nach Durchführung der Vermessungsar-' 
beiten, konnte festgestellt werden,. daß sich in Wirklichkeit die 
Mauer auf einer Länge von etwa 85 m um maximal 1,50 m horizontal 
in Richtung Hafenbecken verschoben hatte. Diese Tatsache war zu-
nächst wegen der schon vorher vorhandenen Mauerkrümmung unent-
deckt geblieben. Eine nennenswerte Satzung oder Kippung der Mauer 
hatte nicht - stattgefunden• Das Maximum der Mauerverschiebung und 
der breite Riß befinden sich genau an der Stelle , wo der Stab-
stahl gelagert hatte. Von dort nimmt die Verschiebung nach beiden 
Seiten bis auf Null ab. Es scheint, als wäre die Mauer wie ein 
zweiflügeliges Tor aufgeklappt, wobei das Gefüge beider Flügel 
im wesentlichen unzerstört blieb. An den beiden Drehachsen konnte 
man Preßrisse feststellen. Eine Anzahl alter Vertikalrisse, bei 
denen es sich -offenbar um erzwungene Temperaturfugen handelt und 
die im Gegensatz zu den Preßrissen ausschließlich durch die Fugen 
der verschobenen Mauerteile verlaufen, zeigte keine merkbaren 
Veränderungen nach erfolgter Rutschung. 
Neben den Vermessungsarbeiten wuraen auch erste Unterwasser-
erkundungen an Mauer und Hafensohle vorgenommen. Während sich an 
der Kaimauer keine wesentlich neuen Gesichtspunkte ergaben, konn-
ten durch Aufmessung der Hafensohle im Schadensgebiet bis zu 
0,80 m hohe Aufschiebungen des Elbkieses vor der Mauer festge-
stellt werden (Bild 7). Diese Aufschiebungen haben an der Stelle 
der größten Mauerverschiebung ihr Maximum und nehmen von dort 
nach beiden Seiten gegen Null ab. 
Die Ergebnisse der Vermessungen unter Wasser und hinter der 
Kaimauer beweisen ohne Zweifel, daß die erfolgte Rutschung durch 
Versagen der Kaimauer gegenüber Erddruck verursacht war. Der 
überschlägliche Volumenvergleich zwischen Mauerverschiebung und 
Geländesackung hinter der Kaimauer einerseits, sowie zwischen 
Mauerverschiebung und Aufpressung der Hafensohle andererseits 
schließt die Deutung der Rutschung als Folge von Ausspülungen 
mit Hohlraumbildung aus. 
Nachdem das äußere Erscheinungsbild der Rutschung bewiesen 
hatte, daß es sich hier um ein Nachgeben der Mauer . infolge Erd-
druck handelte, ist selbstverständlich auch versucht worden, ei-
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tecbnik der HbGhschule tur Verkehrswesen sei an dieser Stelle 
:tl1r die Erledigung zahlreicher Durchrechnlmgen gedankt. - In die 
BerecbnliDgen sind teils labormäßig ermittelte, teils aus Feldver-
auoben abgeschätzte Reibungsbeiwerte und Rohwichten eingesetzt 
worden. Da während des Bruqhs ein räumlicher Spannungs- und Ver-
formungszustand herrschte, mußte diesem Umstand Rechnung getra-
gen werden. li!iherungsweise wurden deshalb die vorhandenen A.U:C-
lasten (Blockstahl, stabstahl usw.) auf einen Streifen ~on 7 m 
Breite und 45 m Länge verteilt ·und dann nach den bekannten Ver-
fahren des ebenen Verformungszustandes gerechnet. A.Us der Ver-
teilung ergibt sich eine Auflast von p = 1 1 5 Mpm-2. Setzt man· 
als Sohlreibung ~wischen Mauer und Erdreich f1 s "' ~ Ii an und als 
Wandreibung m "' ) J.l ( f1 = Reibungsbeiwert im Erdreich) 1 so ergibt 
sich eine Gleitsicherheit von 
7] G ::1 1 I 5· 
Spätere Berechnlmgen wurden unter 1Dsats von vollem Porenwas-
Mribe~ in der Schluffschicht du.rchgefilbrt sowie einem Wand-
reibungsbeiwart von m "' ~ • Es ergab sich eine Gleitsicherheit 
von 
rzG .. 1,1. 
DeZ' letstere Ansatz k~t sow.ohl von den Annahmen her als auch 
vom Ergebnis den wirklichen VerhiP,tnissen ziemlich nahe·. Geringe 
WassecdrUcke und Strömungskräfte hinter der Mauer köQDen zusätz-
lich zum ~eh beigetragen haben. 
Der ge.J~Utschte feil lier Kaimauer IIIUBte tur den Ladebetrieb voll-
ständig gesperrt wezoden. Das benachb.arte Reichsbahngleis konnte 
dagegen nach jnlegen einer Böschung vom Gleiskörper zum abgerut~h­
ten Erdköi'Per für den Betrieb freigegeben werden, weil es keinen 
:lintluß auf die ErddruckYerhältnisse an der Mauer hat. :rür die 
.übrigen Kaimauern des Hafens wurden Belastungsbeschränkungen auf 
p = 1 Mpm-2 gefordert. 
A.ls einzig gangbarer \feg zur Sicherung der Kaimauer des Hafens 
erschien das Rammen kurzer Pfähle oder Spundbohlen vor dem Mauer-
fuß. Vor Inangriffnahme solcher umfassender Sanierungsmaßnahmen 
werden ~edoch noch eingehendere Unterwassererkundungen erforder-
lich sein. Be wurde vorgeschlagen, die Arbeitsgemeinschaft Unter-
wasaerforsohuog der Deutschen Akademie der Wissenschaften für 
dieee Autsabe z• gewinnen. 
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Beispiel 2: Setzungsschäden an einer Straße 
An einer Landstraße I. Ordnung stellten sich im Verlauf be~ 
reits mehrerer Jahrzehnte erhebliche Setzungs- oder Senkungs-
schäden auf einer Strecke von etwa 150 m Länge ein. Die Straße 
liegt an einem Berghang am Rande des Berlin-Baruther Urstromta-
les etwa 15-20 m über einem in 100 m Entfernung befindlichen See 
und etwa 50 m unterhalb des sich nördlich anschließenden Plateaus. 
Der Geländeabfall vom Berg zum See ist verhältnismäßig steil. 
Auch nach dem letzten Krieg war es nach Aussagen der örtli-
chen Straßenbau-Aufsichtsbehörde wiederholt zu Deckeneinbrüchen 
und -senkungen gekommen. Die Schäden traten ausschließlich an 
der hangseitigen Böschung auf , während die Straße an der berg-
seitigen Böschung unbeschädigt blieb. Offensichtlich wurden die 
Schäden durch ausströmendes Grun4wasser verursacht, welches am 
hangseitigen Fuß der Straßenb5schung zu Tage trat, feinere Erd-
kornfraktionen aus der Böschung mit sich riß und an den Austritt-
stellen ablagerte. Dieser Erosionsvorgang und die damit verbun-
dene Auflockerung der Böschung führte dann sekundär zu Setzungen 
·· oder Einbrüchen der Straßendecke. Dex·artige Quellen waren in 
g~oßer Zahl am Böschungsfuß vorhanden. Teilweise reichten die 
durch Erosion verursachten Hohlräume bis zu 1,0 m in die Böschung 
hinein (Bild 8 und 9). Das Gelände unterhalb der Straße war in-
folge des starken Wasserandranges vollständig vernäßt (Bild 10). 
Zur Erkundung der Untergrundverhältnisse sind zu beiden Seiten 
der Straße je drei Bohrungen niedergebracht worden. Die Bohrer-
gebnisse zeige~ im allgemeinen einen kalkhaltigen fein- b:is grob-
sandigen Untergrund, der mehr oder weniger hohe Kiesanteile ent-
. hält. Eine ausgeprägte Schichtung· des Untergrundes war nicht er-
kennbar, vielmehr wechselte das anstehende Material völlig un-
regelmäßig (Bild 11). Wasserundurchlässige Schichten konnten in 
keiner der sechs Bohrungen bis zur Maximaltiefe von etwa 20 m 
unter Gelände nachgewiesen werden. Auffällig war .eine bei allen 
drei hangseitigen Bohrungen in ca. 12,5 m Tiefe vorhandene Schicht 
mit starkem Grundwasserandrang, aus welcher das Wasser im Bohr-
rohr bis ca. 2,60 m über Gelände anstieg. Die bergseitigen Boh-
rungen reichten nicht bis in diese Tiefe. 
Als eine wirksame und zuverlässige Maßnahme zur; Verhütung 
weiterer Schadensfälle wurde von uns die Absenkung des Grundwas-
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Bild 8 Quellen am Böschungsfuß 
Bild 9 Quellen am Baschungsfuß 
Bild 10 Gelände unterhalb der Straße 
Bohrung 1 
fhgJ ki k. m-gS 
-===4---1 
lgbJ k.i k mS 
regJ fS 
( g J ki' k g-mS 
Igel k f-ms 
fgbJ ki' k mS 
19.80 
CebJ su k fS 
(heJ f( ts 
( hbi ki k f-gS 
(hei k m-gS 
(hbJ gs k Ki 
(hgJ ki k f-gS 
Igel k f-mS 
(geJ ki k m-fS 
fgeJ ki k f-ms 
(hb) k' f-mS 
Bohrung 2 
18.10 
o 1 z 3 4 s 6 1 a 9 1om 
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Bild 11: Querprofil der Straße 
serspiegels im Bereich der hangsei tigen Straßenböschung für n'ot·. 
wendig erachtet bzw. eine Böschungsdrainage mit Hilfe von einge-
bauten Flächenfiltern und Abflußleitungen. 
Als wirtschaftlichste Lösung unterbreitete die FAS den Vor-
schlag, einen zweistufigen Flächenfilter mit Entwässerungsgraben 
auf der Böschung anzuordnen (Bild 12). Nach den gebräuchlichen 
Filterregeln hatte sich für den Filter 1 ein gleichförmiger Sand 
mit einer mittleren Korngröße d50 = 0,6~1,0 mm ergeben und für 
den Filter 2 ein gleichförmiger Kies mit d50 = 4,0-7,0 mm. 
Der Projektant hat sich aus einer Reihe von Gründen, denen 
wir uns nicht uneingeschränkt anschließen konnten, zur Durch-
führung unseres Vorschlages nicht entschlossen. Er entschied sich 
für die Absenkung des Grundwassers mit Hilfe von Filterbrunnen 
Die ausgearbeitete Studie sieht außer der Grundwasserabsenkung 
noch eine Verbreiterung der Straße vor (Bild 13). Das am Damm-
fuß andringende Grundwasser wird durch sechs parallel zum Damm-
fuß angeordnete senkrechte ·Filterbrunnep aufgenommen und in na-
türlichem Gefälle mittels eines Systems von Betonrohren ~ 300 -
500 mm dem benachbarten See zugeleitet. Die Filterbrunnen haben 
eine Tiefe von 15 m unter Gelände. Der Filter selbst besteht aus 
einem Bündel von jeweils vier 6 · m langen Kunststoffilterrohren 
~ 100 mm. · Zur Bemessung der gesamten Entwässerungsanlage war zu-
vor ein Pumpversuch durchgeführt ~orden. 
Im Frühjahr 1967 wurde das Entwässerungssystem in Betrieb ge-
nommen. Die stark vernäßten Flächen zwischen Straße und See sind 
seither trocken. An den Böschungen sind keine neuen Schäden ent- ' 
standen. Bis zu der als zweite Ausbaustufe vorgesehenen Straßen-
verbreiterung können die ~rgebnisse der Sanierungsmaßnahmen noch 
gründlich beobachtet und notfalls durch Zusatzeinrichtungen er-
_gänzt werden. 
Beispiel 3: Satzungsschäden an einer Autobahnabzweigung 
An den Brückenwiderlagern einer im Jahre 1963 fertiggestellten 
Autobahnabzweigung (Bild 14) wurden seit Sommer 1964, d.h. ein 
knappes Jahr nach Beendigung der Ba~arbeiten teils starke, teils 
weniger starke Setzungen der Fahrbahnplatten beobachtet (Bild 15), 
während in den Dämmen zwischen den Brückenbauwerken keine merk-
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und Neutronensondierungen 
(j) -@=Nummerierung der Längs-
profile in Bild 15 






§ @) -.J ~ ._ ._ 
m >f1aMnD8 ~ {; 
.c:. .c:. 
t:::l ~ 8 ® ...... "' "' C!:! <:::::! ~ i: 
~! ~~ 1:: § ~ ~ ~ § -s :§ ·-~ .!:::: l.l') 
.(:: ._ ..!:::! 




@ ® ...t:l ._ ~ JI >fJaMnoa LC 













@) @) ~ 
I >fJaMnoa CiS 
8 (8, 8 
Die seinerzeit eingeleiteten Untersuchungen über die Ursachen 
der Schäden ergaben, daß die Dämme aus Sand 1 Schluffsand und san-
digem Schluff geschüttet sind. Derartiges Material ist außer-
ordentlich wasserempfindlich und .deshalb für Dammschütt\lDgen· nur 
wenig geeignet . Die Untersuchungen beschränkten s:lcll.. zunlichst auf 
Gammasondierungen bis lf. m Tiefe in der N.ähe der Bauwerke. I, II 
und III. Ohne näher auf die inzwischen durch neuere Erkenntnisse 
überholten Maßergebnisse einz~ehen, sei hier nur angedeutet, daß 
außergewöhnlich geringe Dichten nicht nachgewiesen werden konnt~n 
und daß die Setzungen deshalb als seitliche VerdrUckungen infol~e 
nachträglicher Wasseranreicherung erklärt wurden. 
'-- Durch verschiedene OberflächenmaBnahmen, wie Unterpressen von 
Zementmörtel, Aufbringen von Asphaltbeton und Umpflasterung wurde 
versucht, die Schäden zu beseitigen. Leider erwiesen sich die 
Maßnahmen als wenig wirkungsvoll, weil bereits nach kurzer Zeit 
erneut größere Fahrbahneinsenkungen an den gleichen Stellen zu 
beobachten waren. Bis heute sind die Setzungen der den Brücken-
widerlagern unmittelbar benachbarten Dammteile noch ni~t abge-
klungen. 
Im Sommer 1967 1 also vier Jahre nach Fertigstellung des Bau-
werkes, wurde die FAS mit weiteren Untersuchungen über die Scha-
densursachen beauftr~t. Da sich satzungsgeschädigte Dammabschnitte 
auch dort finden, wo der Damm beidsei.tig durch Flügelmauern be-
grenzt ist (Bauwerk I), kamen wir 1m Gegensatz zu den Untersu-
chungen von 1964- zu dem Schluß, daß nur eine Volumenveränderung 
(Verdichtung) als Setzungeursache angenommen werden kann. Abge-
sehen von anfänglich möglichen, geringen Ausweichbewegungen der 
Plügelmauern, verhindern diese das seitliche Äusweichen der Schütt-
massen, so daß eine Satzung unter Beibehaltung des ursprünglichen 
, Schüttvolumen~ (Verdrückung) nicht vorstellbar ist. Äusgehend von 
diesen Erkenntnissen und mit der Zielst.ellung, einen Beweis für 
die ungenügende Verdichtung der Dämme in den Widerlagerbereichen 
zu erbringen, führten wir drei kombinierte Sondierungen an ver-
schiedenen Stellen des Bauwerkes durch. Eine der Sondierungen (R 1) 
sollte die Dichte in eineU: nicht setzungegeschädigten Dammab-
schnitt, also außerhalb der Widerlagerbereiche, zeigen. Die bei-
den anderen (R 2, R 3) sol1ten in der Nähe von solchen Widerla· 
gern niedergebracht werden , wo stärkere Setzungen der Fahrbahn 
vorangegangen waren. 
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Die Sondierungen wurden zunächst mit der "Leichten Rammsonde" 
durchgeführt. Die dabei erreichten Tiefen betrugen in der Reihen-
folge von R 1 bis R 3 6,? m, ?,6 m und 8,9 m. Nach dem. Ziehen des 
Gestänges wurde in das vorhandene Loch ein etwas dickeres Rohrge-
stänge von 26 mm Außendurchmesser eingeführt um den Wassergehalt 
und die Dichte mittels Gammastrahlen und Neutronen zu messen. 
Die Rammsondierungen sowie die radiometrischen Sondierungen R 2 
und R 3 weisen im Vergleich mit R 1 eindeutig nach, daß die Schüt-
tungen im unmittelbaren Bereich der Bauwerkswiderlager generell 
dine geringere Dichte besitzen als die unabhängig von den Brücken-
bauwerken geschütteten Dammaasen (Bild 16). Während sich bei den 
erstgen~ Schüttungen die ermit telten kleinsten Dichten mit ei-
.nem Dichteindex zwischen 0,3 und 0,4 und Trockenrohdichten zwischen 
1,4 und 1,8 g cm-3 über größere Tiefenbereiche erstrecken, fanden 
sich ähnlich geringe Dichten in der zweitgenannten Schüttung nur 
in wenigen nicht zusammenhängenden Tiefenbereichen geringer Aus-
dehnung. Bei Sondierung R 1 sind außerdem deutlich drei Schütt-
lagen und ihre Verdichtung im radiometrischen - sowie. im Ramm-
sondierdiagramm zu erkennen. Wegen der größeren Maßpunktdichte im 
Rammsondierdiagramm ist ihre Begrenzung dort am genauesten mit 
0 - 1,1 m, 1;1 - 2,1 m und 2,1 - 3,1 m Tiefe zu entnehmen. Damit 
wurde eindeutig der Beweis erbracht, daß beim Schütten der Dämme 
ausreichend verdichtet wurde, während das E~nschütten der Brücken-
bauwerke ohne ·ausreichende Verdichtung erfolgte. 
Ohne näher auf die Interpretation der Maßergebnisse im einzelnen 
und im Vergleich untereinander einzugehen, soll abschließend noch 
ve·rsucht werden, die radiometrischen Sondierergebnisse für einen 
quantitativen Vergleich zu benutzen. Auffällig ist bei den Sondie -
rungen in satzungsgeschädigten Bereichen (R 2 und R 3), daß in 
Oberflächennähe eine verhältnismäßig große Trockenrohdichte vor-
handen ist, die bis t = 1,5 m Tiefe stark abnimmt. Trifft man die 
plausible Annahme, daß die in der letztgenannten Tiefe vorhandene 
Trockenrohdichte ursprünglich wegen ungenügender oder fehlender 
Verdichtungsar~eit auch an der Oberfläche vorhanden war, dann er-
gibt sich daraus überschläglich mit Trockenrohdichte-Mittelwer-
ten eine entsprechende Satzung von 
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Bild 16a. Ramm-, Neufronen-, 6ammasondierung R1 
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Bild 16c. Ramm-, Neufronen- , Baromasondierung R 3 
Pt u 
s t 1- ' ) 
.P"t;ö 
1,5 ~- i:~~) 
=~ 
mit f t,u 1,60 gcm-3 (mittlere Trockenrohdichte in unver-
dichtetem Zustand) 
9 t,o 1,85 gcm-3 (mittlere Trockenrohdichte in ver-
dichtetem Zustand) 
t = 1,5 m (Tiefenbereich, über den sich die un-
gewollte Verdichtung , erstreckt). 
Der erhaltene Werte von 0,2 m liegt in der Größenordnung der 
bisher eingetretenen Satzungen • . Damit dürfte nochmals der Beweis 
für die ungenügende Verdichtung der Dämme in den Widerlagerbe-
reichen erbracht sein. 
\ 
Ob die Setzungen ausschließlich durch Einwirkung des Verkehrs 
hervorgerufen wurden, kann zunächst nicht gesagt werden. Ebenso 
wäre eine nachträgliche Verdichtung (Sackung) infolge Wasserein-
wirkung möglich. Solche Sackungen treten dann auf, wenn körnige, 
kohäsionslose Erdstoffe mit einem weit unter dem Sättigungsgrad 
liegenden Wassergehalt eingebaut und nachträglich durchfeuchtet 
werden-. Der - auch auf kapillarem Wege - - zunehmende Wasserge-
halt führt zur Aufhebung der zwischen den nicht ausreichend dient 
gelagerten Erdkörnern wirkenden Kapillarspannungen und unter dem 
Einfluß der Auflast oder des Verkehrs tritt eine Verdichtung ein. 
Eine stärkere Durchfeuchtung der oberen verdichteten Zone wurde 
nur bei BondieDUng R 3 nachgewiesen. Die beiden anderen Sondie-
rungen zeigen keinen auffälligen Anstieg des Wassergehaltes unter 
der Fahrbahnplatte ~ Der Wassereinfluß konnte damit im oberen Be-
reich nicht eindeutig bewiesen werden. Weitere Deutungen der Dia-
gramme des Wassergehaltes und des Sättigungsgrades in ~erbindung 
mit den Rammsondierergebnissen und der Trockenrohdichte in grös-
serer Tiefe, auf die hi~r nicht näher eingegangen werden soll, 
führten ebenfalls nicht zu eindeutigen Ergebnissen. 
Eine Vorhersage über den weiteren Schadensverlauf war aus den 
vorgenannten Gründen nicht möglich. Wir konnten deshalb lediglich 
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vorschlagen, den Zeitpunkt nachlassender Setzungen durch fort-
laufende Nivellements festzustellen. Die s6fortige und endgül~ige 
Sanierung des Gesamtbauwerks mit vertretbarem Aufwand hielten wir 
aufgrund der gewonnenen Erkenntnisse für unmöglich. Wir sind der. 
Meinung, daß für di~ Zeit weiterer eintretender Verdichtungen die 
Befahrbarkeit ·der betroffenen Fahrbahnabschnitte durch proviso-
rische Maßnahmen zu sichern ist und die en~tige Sanierung nach 
dem Abklingen der Verdichtungssetzungen.zu erfolgen hat~ 
3· Zusammenfassung 
Anhand überschläglicher statistischer Ermittlungen wurde nachge-
wiesen, daß Bauwerksschäden infolge versagender Gründung zahl-
reich sind. Einige Ursachen dafür wurden. angedeutet. Die ange-
gebenen Schadensgruppen nach Ursachen und Auswirkungen können für 
eine statistische Auswertung benutzt werden. Eine statistische 
Auswertung könnte die Grundlage für die zielgerichtete Bekämpfung 
von Schadensursachen bilden. 
Die angeführten drei Beispiele veranschaulichen die allgemeinen 
Feststellungen. Im ersten Beispiel wird über die Gleitrutschung 
einer 13 m hohen Kaimauer infolge aktiven Erddrucks berichtet. 
Das zweite Beispiel behandelt Schäden an einem 150 m langen Stras-
senabschnitt infolge starker Grundwasserströmung und über die 
ersten Ergebnisse der Sanierungsmaßnahmen. Im dritten Beispiel 
wird gezeigt, wie mit kombinierten Feldmaßmethoden die Ursachen 
von örtlich begrenzten Fahrbahnsatzungeil an einer neuen Auto-
bahnabzweigung ermittelt wurden~ 
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Die Ermittlung der Sohldruckverteilung unter Gründungskörpern 
erfolgt heute vorwiegend nach der Steifezahltheorie. Ihr liegt 
die Bedingung zugrunde, daß die Biegelinie bzw. Biegefläche des 
Gründungskörpers und die Satzungsmulde des Baugrundes überein-
stimmen müssen. Die gebräuchlichen Steifezahlverfahren setzen je-
doch horizontale Schichtgrenzen· im Untergrund und konstante Stei-
fezahlen für die einzelnen Baugrundschichten voraus. Sind im Un-
tergrund geneigte Schichtgrenzen vorhanden oder will man für die 
Satzungsberechnungen Steifezahlen, die von den jeweiligen Verti-
kalspannungen im Baugrund abhängig sind, benutzen, ist eine ge-
schlossene Lösung der Aufgabe mit einem so beträchtlichen Rechen-
aufwand verbunden, daß sie selbst bei Einsatz der maschinellen 
Rechentechnik .große Schwierigkeiten bereitet~ 
Hier bietet sich nun eine Berechnungsmöglichkeit in Form ei-
nes Iterationsverfahrens an, mit dem man sich durch oftmalige 
Wiederholung eines im allgemeinen verhältnismäßig einfachen Rech~n­
ganges an die Lösung mit gewünschter Genauigkeit herantastet. Ein 
solches Berechnungsverfahren ist zudem für einen Rechenautomaten 
besonders günstig. 
Für den Sonderfall halbrahmenartiger Schleusenkörper ist vom 
Verfasser 1958 eine Berechnungsmethode vorgelegt worden, die be-
reits auf dem Grundgedanken des im folgenden zu erl'äuternden Ver-
fahrens basierte /1/, /2/. Damals konnten aber elektronische 
Rechenmaschinen noch nicht eingesetzt werden, so daß die Berech-
nungsmethode auf eine Unterteilung der Schleusensohle in nur 3 
Teilabschnitte und auf den Fall symmetrischer Belastung beschränkt 
bleiben mußte. 
Nachdem nunmehr elektronische Rechenmaschinen in größerer Zahl 
und mit den entsprechenden Speicherkapazitäten zur Verfügung 
stehen, konnte ein für Gründungsbalken und einachsig ausgesteifte 
Gründungsplatten allgemein anwendbares Iterationsverfahren aus-
gearbeitet werden. 
8? 
-2. Grundzüge des Iterationsverfahrens 
Im Gegensatz zu den üblichen Steifezahlverfahren verzichtet 
man bewußt auf die mathematische Verknüpfung der Formänderungs-
bedingungen des Gründungskörpers und des Untergrundes und nimmt 
irr erster Näherung unter Berücksichtigung der Verteilung der äus-
seren Belastung und der Steifigkeitsverhältnisse eine plausible 
Sohldruckverteilung an. Die Sohlspannungslinie wird - wie dies 
auch bei dem Verfahren von OHDE_ /3/ und bei anderen Verfahren üo-
lich ist - durch eine Stufenlinie ersetzt. Die Sohldruckordina-
ten p81 ••• Pan müssen lediglich so f~stgelegt werden, daß die 
Gleichgewichtsbedingungen erfüllt sind (Bild .1a). · 
Durch die Vorgabe einer bestimmten Sohldruckverteilung ist 
eine sehr einfache Ermittlung der Biegemomente und der Biegelinie 
des Gründungsbalkens bzw ~ Gründungsstreifensmöglich. Ohne Angabe 
einzelner Zahlenwerte ist im Bild 1b der prinzipiel~e Verlauf ei-
ner Momentenlinie unter Berücksichtigung der ang.enommenen äußeren 
Belastung dargestellt. Bild 1c zeigt den prinzipiellen Verlauf 
der zugehörigen Biege+inie. 
' Die gleiche Sohldruckverteilung wird anschließend als Belastung. 
des Untergrundes aufgebracht und erzeugt eine Satzungsmulde 
(Bild .1d). Die Setzungeberechnung teilt sich wie üblich in zwei 
Einzelaufgaben, und zwar in die Ermittlung der Vertikalspannun-
gen fJ z•. die aus der Bauwerkslast herrühren, und i.n die Ermitt-
lung der Zusammendrückung der einzelnen Baugrundschichten, deren 
Summe die Satzungsordinaten liefert. Dabei muß allerdings zwi-
schen Gründungsbalken und Gründungsplatten unterschieden werden, 
da in beiden Fällen verschiedene Beziehungen für die Vertikal-
apannungen im Baugrund benutzt werden müssen. 
Zum Vergleich mit den Biegelinienordinaten des Gründungsbal-
kens werden nicht die absoluten Setzungebeträge si' sondern die 
auf eine gemeinsame . Bezugsebene reduzierten Satzungsdifferenzen 
si' benötigt • .Wie aus Bild 1d ersichtlich, soll die Bezugsebene 
durch die beiden Enden des Gründungsbalkens bestimmt sein. _Selbst-
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des ersten und letzten Tei~feldes, festlegen. Dies würde sich 
dann anbieten, wenn man die Satzungsordinaten auch jeweils für 
die Feldmitten berechnet. Es wird aber vorgeschlagen, die Setzun-
_g('ln unter den Feldgrenzen zu ermitteln, da sich in diesem Falle 
die Berechnung der Vertikalspannungen 6 z infolge Bauwerkslast 
sowohl bei Gründungsbalken als auch bei einachsig ausgesteiften 
Gründungsplatten einfacher gestaltet. 
Die Spannungsermittlung muß für alle Punkte im Untergrund vor-
genommen werden, die sich aus der Feldteilung des Balkens und der 
Unterteilung des Baugrundes in einzelne Teilschichten (Lamellen) 
ergeben (Bild 1e). Für den Fall, daß im Untergrun.d geneigte 
Schichtgrenzen vorhanden sind, müssen die betreffenden Lamellen-
dicken hk für jeden Vertikalschnitt i = 0 ••• n gesondert ermit-
telt werden (Bild 2). Die Ordinaten z zur Berechnung der Vertikal-
spannungen im Baugrund ergeben sich jeweils für ~ie Mitte der 
einzelnen Lamellen zu 
( 1) 
Für die Spannungsermittlung werden die bekannten, auf 
BOUSSINESQ zurückgehenden Gleichungen für den elastisch-isotro-
pen Halbraum verwendet, ohne daß die Beeinflussung der Spannungs-
verteilung durch die unterschiedliche Steifigkeit einzelner Bau-
grundschichten erfaßt wird. Es sind zwar hierfür bereits 'einige 
mathematische Beziehungen bekannt, jedoch ist der Rechenaufwand 
noch so erheblich, daß er in keinem Verhältnis zu den sonstigen 
Unsicherheiten und Vereinfachungen steht. 
Die Zusammendrückung der einzelnen Teilschichten. des Baugrun-
des wird mit Hilfe von Drucksatzungsdiagrammen bestimmt. Bei die-
sem I.terationsverfahren kann aber auch mit Vorteil von mathema-
tischen Beziehungen für die Steifezahl Es Gebrauch gemacht wer-
den, wobei insbesondere die von OHDE angegebene Gleichung 
w V • p (2) 
in Betracht kommen wird. Selbstverständlich sind auch andere Be-
ziehungen möglich und können bei einer Programmierung des Ver-
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Bild 2 
Nachdem in der geschilderten Art und Weise für die erste An-
nahme einer Sohldruckverteilung sowohl die Biegelinienordinaten wi 
als auch die Satzungsdifferenzen si' ermittelt worden sind, wer-
den beide miteinander verglichen. Da sich wohl kaum bei dem ersten 
Versuch · Biegelinie und Satzungsmulde decken werden, muß aus den 
Differenzen 
(3) 
auf eine zweckmäßige Korrektur der zuerst angenommenen Sohldruck-
verteilung geschlossen werden. Die Berechnung wird daraufhin mit · 
einer entsprechend veränderten Sohldruckverteilung in analoger 
Weise wiederholt, und dieses Vorgehen wird solange fortgesetzt, 
bis eine genügend genaue tlbereinstimmung zwischen Biegelinie und 
Satzungsmulde erreicht ist. Es sei besonders betont, daß es zweck-
mäßig ist, die· Veränderungen in den Biegemomenten mit zu verfol-
gen, da hieraus am besten erkannt werden kann, bis zu welcher Ge-
nauigkeit eine Korrektur der Sohldruckverteilung sinnvoll ist. 
). Formelmäßige Ableitung für eine Feldteilung n - 5 
Obwohl für das Iterationsverfahren in erster Linie der Einsatz 
elektronischer Rechenmaschinen in Frage kommen wird, kann in ein-
fachen Fällen auch eine Berechnung von Hand - ggf. unter Zuhilfe-
nahme einer Tischrechenmaschine - vorgenommen werden, wobei man 
sich allerdings mit einer verhältnismäßig groben Feldteilung be-
gnügen muß. Es sei jedoch darauf hingewiesen, daß auch bei ~an­
eben praktischen Aufgaben eine Feldteilung n = 5 genügen wird. 
Grundsätzlich kann der Gründungskörper beliebig belastet sein 
(Einzellasten, Streckenlasten, Momente): Auch feldweise veränder-
liche Trägheitsmomente (Plattendicken} können bei einer maschinel-
len Berechnung ohne Schwierigkeit berücksichtigt werden. Diese' 
Programmtei~e können unmittelbar aus vorhandenen Programmen 
(840 - 09 bzw. 840 - 12) übernommen werden. 
~ die folgenden Ableitungen sei jedoch eine Vereinfachung 
dahingehend vorgenommen, daß wir uns auf in Feldmitte angreifende 
Einzellasten und konstantes Trägheitsmoment für· den Gründungskör-
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per beschränken und die Berechnung auf einen 1 m breiten, aus ei-
ner einachsig ausgesteiften Gründungsplatte herausgeschnittenen 
Streifen bzw. auf einen 1 m breiten Gründungsbalken beziehen. In 
den folgenden Gleichungen kann somit die Breite (b = 1) herausge-
lassen werden. 
Die vor Beginn der Berechnung festzulegende Sohldruckvertei-
lung (1. Annahme) muß folgende Gleichgewichtsbedingungen erfül-
len (Bild 3a): 
o: 
a2 ~ (ps1 + 3 Ps2 + 5 Ps3 + 7 Ps4 + 9 Ps5) - (4) 
-~ (P1 + 3 P2 + 5 .P3 + 7 P4 + 9 P5) o 
Dies gilt selbstverständlich auch für die nach jeder Itera-
tionsstufe verbesserte Sohldruckverteilung. Die Bi~gemomente 
(Bild 3b) ergeben sich zu 
(5) 
usw. 
Um die Durchbiegungen (Bild 3c) des Gründungskörpers zu er-
mitteln, kann die Methode der elastischen Gewichte angewendet 
werden. Unter Hinweis auf Bild 4 dürfte es im allgemeinen genü-
gen, die Momentenlinie als einen gebrochenen Linienzug durch Er-
mittlung der Momente in Feldmitte und an den Feldgrenzen zu er-
fassen. Die Biegelinie kann dann in der bekannten Weise mit den 
"Trapezformeln" berechnet werden. 
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Bei einer Berechnung von Hand kann man aber auch, ohne daß 
wesentliche Abweichungen entstehen, die Dreiecke und Trapeze in 
f l ächengleiche Rechtecke umwandeln, worauf die fo l genden Gleichun-
gen basieren. Man darf nicht au s dem Auge verlieren, daß im Hin-
bl ick auf die notwendigen Verei nfachungen und Näherungen bei der 
Erfassung der bodenphysikal ischen Kennwer te und der Baugrund-
schichtung sowie bei der Spannungsermittlung im Untergrund eine 
Ve~feinerung nureinzelner -Berechnungsstufen- wenig sinnvoll ist. 




2 1f + ~ (6) 
o ergeben sich folgende 'Bezie-
f1 0( (4 M1 ' + M1) (7) 
f2 {)( (12 M1
1 
+ 8 M1 + 4 M2 
I ~) + 
C>< (20 M1 ' 
I I 
f3 + 16 M1 + 12 M2 + 8 ~ , + 4 M3 + M3) 
f~ 0( (28 M1
1 
+ 24 M1 + 20 M2 ' + 16 ~ + 12 M} 
I 
+ 8 M} + 
+ 4 M 1 4 + M4) 
r;< (36 M1
1 I I 
f5 + 32 M1 + 28 M2 + 24 M2 + 20 M} + 16 M} + 
+ 12 M' 4 + 8 M4 
( 
+ 4 M5) 
Di e auf die B€'zugsebene A - B bezogenen Bie,gel inienordinaten wi 
er geben sich zu: 
wo =% f5 - fo 0 w3 = ~ f5 - f3 
w1 1 = "5 f5 - f1 w4 4 - f4 = "5 f5 (8) 
w2 
2 
= "5 f5 - f2 w5 = ~ f5 - f5 0 
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Nach kurzer Zwischenrechnung erhalten wir 
I I I 
w1 IX (3,2 M1 + 5,4 M1 + 5 0 6 M2 + 4 08 M2 + 4 0 o M3 + 3,2 M3 + 
+ 2,4 I M4 . 
I 
+ 1,6 M4 + o,8 M5) 




·w1 3,2 5,4 5,6 4,8 4,o 3,2 2,4 1,6 o,8 M2 
w2 2,4 4,8 7,2 8,6 . 8,o 6,4 4,8 3,2 1,6 M3 (9) 
=0( M3 
w3 1,6 3,2 4,8 6,4 8,o 8,6 7,2 4,8 2,4 M4 
w4 o,8 1,6 2,4 3,2 4,o 4,8 5,6 5,4 3,2 M4 
M5 
Nach Kenntnis der Biegelinie des Gründungsbalkens für eine an-
genommene Sohldruckverteilung i~t nun die Setzungsmulde des Bau-
grundes unter den gleichen Sohlpressungen p51 ••• Ps5 zu bestim--
men. Hierfür stehen die bekannten Berechnungsverfahren zur Ver-
fügung. 
Für den Vergleich mit der Biegelinie des Gründungskörpers wer-
den nicht die absoluten Setzungsbeträge si' sondern die Setzungs-
differenzen si1 bezüglich einer festzulegenden Bezugsebene gebraucht 
und wie folgt ermittelt& 
S I I 
= s5 = o 0 
SI s1 4 s - 1 s5 1 -'5 0 '5 
I -~ 2 ( 10) s2 62 s - '5 s5 0 
I 2 ~ s3 s3 -'5 s - s5 0 
sl s4 1 B - 4 55 4 -'5 0 '5 
4. Zahlenbeispiel 
Um das soeben erläuterte Iterationsverfahren zu veranschau-
lichen, sollen die Ergebnisse eines d~chgerechneten Zahlenbei-
spiels vorgelegt werden. Da die Berechnung - lediglich unter Zu-
hilfenahme einer Tischrechenmaschine - von Hand ausgeführt wurde 
und da es in erster Linie darauf ankam, die praktische Anwendb~r­
keit zu zeigen,. wurden einfache Verhältnisse sowohl für die äußere 
Belastung als auch für den Baugrund gewählt. 
Ein Gründungsbalken von 10 m Länge, 1 m Breite und 0 140 m Dik-
ke wird durch drei symmetrisch angeordnete Einzellasten belastet 
(Bild 5). Das Eigengewicht des Gründungsbalkens und die Gründungs-
tiefe bleiben bei der Berechnung unberücksichtigt. Der Baugrund 
wird bis in größere Tiefe als homogen vorausgesetzt. Die Setzunge-
berechnung wird stark vereinfacht, indem nur eine Schicht von 10 m 
Mächtigkeit ohne Unterteilung in Lamellen und mit konstanter Stei-
fezahl E8 = 300 Mp/m
2 erfaßt wird. 
Die Vereinfachung hinsichtlich der Satzungsberechnungen kann 
sich zwar in einem gewissen Grade auf die Verteilung der Sohlpres-
sungen auswirken, nicht aber auf den prinzipiellen Gang der Be-
rechnung, der an Hand dieses Beispiels gezeigt werden soll. 
Für die erste Annahme über die Größe der Sohlpressungen 
p81 ••• p85 (für das ·Zahlenbeispiel erfolgte eine Beschränkung 
auf n = 5 Teilfelder) standen außer den Gleichgewichtsbedingungen 
einige Erfahrungen aus den an anderer Stelle beschriebenen Ver-
gleichsberechnungen zur Verfügung /4/ 1 /5/. Infolge der Symmetrie 
genügte die Festlegung von 3 Sohldruckordinatena 
Pa1 Pa5 15 1 0 Mp/m
2 
Pa2 Pa4 91 0 Mp/m
2 
Ps3 12 1 0 Mp/m
2 
Hiermit wurden die Biegemomente, die Biegelinie und die Setzunge-
mulde berechnet. Die Durchbiegung in der Mitte des Gründungsb~­




P,s, • Pn • 15,0 Hpjmz 
P.sz • p14 • 9.0 Np/m 2 • 
Pn • 12.0 Hp/m' 
Bi11gelinie 
~tzungsmulde ---
fJn • P.ss • 1*. 0 Hp/mZ 
P8z. p, •• 9,5 Np/m2 
Pu • 13.0 Hp/m 2 
P.s1 • Pn • 1+, 6 Hpfm' 
p11 • p.,4 ·• 9.0 Hp/m 2 
P., · 12,8 Hp/m' 
Bild 5 
Stelle cynd 12 mm. 
Die genauen Werte an den Feldgrenzen sinds 
6w1 
I 8 , 43 - 8,38 0,05 mm (= 6w4) w1 - 51 
LI. w2 w2 - s2' 15,40 - 11,30 4,10 mm (= 6w3) 
Diese positiven Differenzbeträge lassen erkennen, daß eine ge-
wisse Verlagerung der ' Sohlpressungen nach der Mitte angezeigt ist. 
I 
Eine zweite Berechnung mit 
Ps1 Ps5 14,0 Mp/m
2 
Ps2 ps4 9,5 Mp/m
2 
Pa) 13,0 Mp/m2 
hat zum Ergebnis, daß beide Differenzen nunmehr negativ werden, 
d.h. die Durchbiegungen des Balkens sind geringer als die ent-
sprechenden Setzungsdifferenzen. 
6,02 
11,32 - 12,40 
Damit steht bereits fest, daß das endgültige Ergebnis zwischen 
den durch die ersten beiden Iterationsstufen gezogenen Grenzen 
liegen wird. Die negativen Di!!erenzen können durch eine entge-
gengesetzte Maßnahme (Verlagerung der Sohlpressungen wieder et-
was nach außen) verringert werden. 
Eine dritte Berechnung mit 
Ps1 Ps5 14, 6 Mp/m
2 
Ps2 Ps4 9,0 Mp/m
2 
Pa) 12,8 Mp/m2 
bringt eine weitere Annäherung . Setzungemulde und Biegelinie über ~ 






+ 0,75 mm (= Ll.w3) 
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Es ist selbstverständlich möglich, eine noch bessere Annähe-
rung mit ein oder zwei weiteren Berechnungsstufen zu erzielen. 
Man muß sich indes die Frage vorlegen, welche Genauigkeit . man mit 
RUcksicht auf die unvermeidlichen Schwankungen und Fehler bei der · 
Erfassung der Baugrundeigenschaften erreichen kann bzw. vorschrei-
ben soll. Wenn wir uns für die drei Iterationsstufen die Unter-
schiede bei den Biegemomenten ansehen, die letztlich zusammen mit 
den ~uerkräften für die Bemessung des Gründungskörpers maßgebend 
sind,, so darf man sich biü dem vorliegenden Beispiel ganz offen-
sichtlich bereits mit der 3. Berechnung begnügen, da nur noch un-
wesentliche Änderungen zu erwarten sind. 
Für die spätere maschinelle Berechnung darf man hieraus schluß-
folgern, daß auch dort eine verhältnismäßig bescheidene Grenze für 
die Differenzen LI wi genügen dürfte, da.ß man aber gut daran tun 
wird, von der Maschine zusätzlich die Veränderungen der Biegemo-
mente verfolgen zu lassen und auch hierfür eine Grenzbedingung 
vorzuschreiben. 
5. Schlußbemerkungen 
5.1 Zahl der Teilfelder 
Beim Einsatz einer elektronischen Rechenmaschine für das Itera-
tionsverfahren wird eine Unterteilung des Gründungsbalkens oder 
Gründungsstreifens in n = 8 oder n = 10 Teilfelder empfohlen. Eine 
. feinere Unterteilung ist, wie die schon erwähnten Vergleichsun-
tersuc.hungen ergeben haben, nicht sinnvoll. Außerdem würde dann 
die für den Übergang von einer Iterationsstufe zur nächsten er-
forderliche Rechenvorschrift , für die eine gerade Zahl von Teil-
feldern gewisse Vorteile bringt, sehr kompliziert ~ 
5.2 Korrektur der Sohldruckverteilung nach den einzelnen 
Iterationsstufen 
Bei der maschinellen Berechnung muß natürlich die am Schluß 
jeder Iterationsstufe notwendige Korrektur der Sohldruckvertei-
lung automatisch erfolgen, wofür ein geeigneter Algorithmus vor-
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zugeben ist. Wie aus dem Zahlenbeispiel hervorgeht, sind die 
Korrekturen aus der Größe und dem Vorzeichen der Differenzen 6 wi 
abzuleiten, wobei selbstverständlich die gewählte Vorzei~henrege­
lung zu beachten ist. Positive Differenzen zeigen an 1 daß die 
Sohlpreesungen nach der Mitte zu verlagern, d.h. im mittleren Be-
reich zu vergrößern sind, während bei negativen Differenzen die 
Sohldruckordinaten an den Rändern vergrößert werden müPQqn 1 stets 
unter Beachtung der Gleichgewichtsbedingungen. 
Wechselnde Vorzeichen bei den Differenzen tJ. w1, tJ. w2 • • • tJ. wn 
deuten darauf hin 1 daß schon eine weitgehende Annäherung an die 
maßgebende Sohldruckverteilung erreicht ist. In diesem Falle kaDo 
durch geringfügige Korrekturen benachbarter Sohldruckordinaten 
eine weitere Verminderung der Differenzen erfolgen, also eine noch 
besaere Anpas~ng von Biegelinie und Setzungemulde erreicht wer-
den. Die Biegelinie reagiert übrigene viel stärker· auf eine Yer-
ände:Nng der SohldruckYerteilung als die Setzungsmulde. Äuf alle 
Yälle müssen die Veränderungen der Biegemomente bei den einzelnen 
Iterations'stufen beachtet werden 1 da hieraus am besten Z\. erken-
nen ist, wann die Iteration abgebrochen werden kann. 
Die Schnelligkeit der Konvergenz des Iterationsverfahrens wird 
weeentlich durch die Treffsicherheit der ersten Ännahme für · die 
Sohldruckverteilung beeinflußt. Hierfür st.ehen Untersuchungsar-
gehnisse zur Verfügung, die von der Systemsteifigkeit und der 
Verteilung der äußeren Belastung auf die zu erwartende Sohldrv.ck-
verteilung schließen lassen /4/, /5/. 
5.3 Anpassung von Biegelinie und Setzungemulde bei geschichte-
tem Baugrund 
Bei geschichtet ~ m Baugrund, also bei einer WechsAllagerung von 
nichtbindigen und bindigen Schichten, paßt aich die Setsungsmalde 
nicht so gut der Biegelinie an 1 wie das bei dem soeben behandel-
ten Zahlenbeispiel der P'all ist. Die· Ubereinstimmw:~g von Setzunge-
mulde und Biegelinie ist dann nicht in allen Punkten zu erreioheo, 
'Und man w1:rd sich meist damit begnügen müssen, daß ei n ":rläohen.-
ausgleich" der positiven und negativen Differenzen angestrebt wlrd. 
Zllr Veranschaulichung sei das Ergebnis eines Berechnungabei-
spiels vorgelegt für einen s;,mmetrisch belasteten Gründungsbalken 
auf einem geschichteten Untergrund, bei dem eine verhältni8mials 
atarke •eigwlg der Schichtgranse (1 1 2) angeno!DIIl8n wrde (Bild 6)* 
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Wiederum wurde zur Vereinfachung die. Gründungstiefe vernachlässigt 
und die Berechnung auf eine Feldteilung n = 5 beschränkt. Für die 
Satzungsberechnungen wurde hier aber der Untergrund in 2 m ·dicke 
Lamellen unterteilt. 
Es soll an dieser Stelle nicht der Einfluß geneigter Schicht-
grenzen diskutiert werden - hierzu sei auf /6/ verwiesen - , es 
sei aber darauf aufmerksam gemacht, daß natürlich auch in diesem 
Falle die · Gleichgewichtsbedingungen erfüllt sein müssen. Bei sym-
metrischer äußerer Belastung muß also auch die Sohldruckvertei-
lung symmetrisch sein. Dabei wird allerdings vom Endzustand der 
Konsolidation ausgegangen. Die Sohldruckverteilung während des 
Konsolidationsvorganges kann sich hiervon durchaus unterscheiden, 
was aber nicht Gegenstand dieser Ausführungen sein soll. 
Im vorliegenden Beispiel ergibt sich übrigens, daß sich das 
rechte Ende des 10 m langen Gründungsbalkens um 7 mm mehr setzt 
als das linke, was bei uer Auftragung aber nicht berücksichtigt 
~de, um nicht bei den unterschiedlichen Maßstäben· einen fal-
schen optischen Eindruck zu erwecken. Die in Bild 6 eingetragene 
Sohldruckverteilung, Biegelinie und Setzungsm~lde ist das Ender-
gebnis de·r Iteration und stellt die unter den gegebenen Verhält-
nissen mögliche beste Anpassung dar. Bei einer Feldteilung n = 10 
wäre möglicherweise efne etwas bessere Übereinstimmung zu erzie-
len. 
Man darf dem Umstand, daß Biegelinie und Setzungemulde nicht 
vollständig zur Deckung gebracht werden können, aber keine zu große 
Bedeutung beimessen. Bei Benutzung der gebräuchlichen Steifezahl-
verfahren ist dies nämlich auch der Fall, es kommt dort nur nicht 
zur Geltung. Man kann es jedoch leicht feststellen, indP.m man für 
einen Gründungsbalken mit der aus einem Steifezahlverfahren ge-
wonnenen Sohldruckverteilung unabhängig voneinander sowohl die 
Biegelinie als auch die Setzung~ulde berechnet. Es zeigen sich 
dann in der Regel beträchtliche Differenzen, die ihre Ursache vor 
allem darin haben, daß bei der geschlossenen Lösung die Biegelinie 
aus einer viermaligen Differentiation der Belastungsfunktion er-
rechnet wird. Auf diesen Umstand hat auch E. SCHULTZE /7/ schon 
hingewiesen. 
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5.4 Setzung~berechnungen im Grenzbereich von Wiederbelastung 
· und Erstbelas'wung 
Das Iterationsverfahren bietet a~ch die Möglichkeit, eine Be-
rechnung in jenem Falle Torzunehmen, bei dem die mittlere Sohl-
\ -pressung Pvo etwa in Gr5Be der Vorbelastung liegt. Dann wird näm-
lich bei der fast immer ungleichmäßigen Sohldruckverteilung die-
se Vorbelastung durch einzelne Sohldruckordinaten Unterschritten, 
· durch andere dagegen überschritten.~ die Setzungeberechnung 
muB dementsprechend zwischen dem Bereich der Wiederverdichtung 
und dem der Erstverdichtung unt erschieden werden. 
1Ur dieJenigen Sohlpresswogen Psi' die die. Vorbelastung Uber-· 
steigen, werden die Setzungen aus zwei _ Anteilen berechnet (Bild 7). 
Bi~ zur Größe der Vorbelastung ergibt sich ein erster Satzungs-
anteil, für den die Steifezahl aus dem Bereich der Wiederverdich-
tung maßgebend ist. Die darüber hinausgehende Sohlpressung lie-
fe~t ., einen zweiten ·setzlm.gsanteil 1 hieri'Ur ist die Steifezab,;l 
d,er - ~stverdichtung einzuset zen •. 
Die Zusammendrüclrung einer Schicht k von der Dicke ~· die 
in der Tiefe z unter der Gründungssohle liegt , ergibt sich so-
mit zu 
s =(6~ +ff~\ 
k \ sw se ) ( 11) 
Zusammenfassung 
Die gebräuchlichen SteifezahlTerfahren zur Ermittlung der 
Sohldruckverteilung unter GrU~ungskörpern setzen horizontale 
Schichtgrenzen im Untergrund und konstante Steifesahlen tur die 
einzelnen Baugrundschichten voraus. Mit Hilfe eines ne~ ent-
wickelten IterationsTerfahrens kann eine Berechnung nach der 
Steifezahltheorie auch bei unregelmäßigen BaugNDdnrhhl;iöi.isaen 
und im Grenzbereich Yon Wiederbelastung und Erstbelastung w:r-
genommen werden, wobei auch von den VertiEalspannungen abhängige 
Steifezahlen verwendet werden können. Das Vertabren, das in erster 
Linie tur elektronische Rechenmaschinen gedacht ist, wird an Hand · 
einfacher Zahlenbeispiele erlä~tert. 
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Measungen sur Schwingungsüberwachung bei Sprengungen 
und Rammungen in unmittelbarer ~ähe von U-Babnl1n1en 
Dipl.-Math. W. Heidrich 

Der Umbau des Stadtzentrums erfordert eine gründliche Beseiti-
gung der vorhandenen Ruinen und einer Reihe von Altbauten ein-
schließlich der alten Fundamente in möglichst kurzer Zeit , um die 
durch die Baumaßnahmen bedingten Verkehrsbeschränkungen im Stadt-
innern auf ein Minimum zu beschränken. Hierbei trat die Frage 
auf, inwieweit in der Nähe der drei U-Bahnlinien am Alexander-
platz Sprengungen und Rammungen durchgeführt werden können, ohne 
daß eine Gefährdung der Bauwerke der U-Bahn eintritt, 
Von seiten der BVG wurde mit Recht darauf hingewiesen, daß 
auf diesem Gebiet bisher in der Welt keine Erfahrungen vorliegen, 
da prinzipiell niemals bisher in der Nähe unterirdischer Verkehrs-
anlagen gesprengt worden ist, Andererseits ist die Tatsache nicht 
zu übersehen, daß die U-Bahntunnel den Bombenkrieg relativ gut 
überstanden haben , Da zur Einhaltung der für die Baumaßnahmen 
festgelegten Termine Sprengungen praktisch unvermeidbar waren, 
wurde ·festgelegt, daß die Sprangarbeiten laufend 'durch Schwingungs-
messungen überwacht werden sollten, um ein Höchstmaß an Sicher-
heit und Arbeitsproduktivität zu erreichen, Den Auftrag für die-
se Schwingungsmessungen erhielt die Forschungsans~alt für Schiff-
fahrt, Wasser- und Grundbau mit der Maßgabe, .auf Grund der je.., 
weiligen Messung operativ die weiteren Maßnahmen vorzuschlagen 
und gegebenenfalls die Sprengungen stoppen zu lassen, 
Zunächst mußte geklärt werden, welche Schwingungsbelastung für 
den jeweiligen U -Bahntunnel noch als ungefährlich angesehen wer-
den kann, In der Literatur gibt es nur sehr ungenaue und globale 
Einschätzungen derartiger Grenzen. Generell wird heute als die-
jenige kennzeichnende Schwingungsgröße, die am ehesten durch eine 
einzige Zahlenangabe in der Lage ist, eine Schadensgrenze zu 
charakterisieren, die Schwinggeschwindigkeit angesehen. 
Lassen Sie mich für diejenigen unter Ihnen, die mit den Fra-
gen der Schwingungen und der Ausbreitung von elastischen Wellen 
nicht besonders vertraut sind, einige Worte zur Erläut.erung ein-
schieben. Wenn ein Bauwerk erschüttert wird, so führt jedes ein-
zelne Teilchen dieses Bauwerkes gewisse Bewegungen aus . Es be-
wegt sich aus seiner Ruhelage um eine maximale Strecke und kehrt 
im Normalfalle nach einigen weiteren abklingenden Schwingungen 
wieder in seine Ruhelage zurück, Die maximale Auslenkung aus der 
Ruhelage wird Maximalamplitude genannt. N atür lic!l. hat das Teil_-
chen während seiner Bewegung eine jeweilige Momentangeschwindig-
111 
keit und Momentanbeschleunigung; auch diese Größen werden mit 
ihren Maximalwerten als maximale Schwinggeschwindigkeit bzw. 
Schwingbeschleunigung gerne zur Beurteilung von· Schwingungen 
verwendet. 
Wenn ein Teilchen stationär schwingt, also sich der gleiche 
Bewegungsablauf ständig wiederholt, dann ist dieser Schwingung 
auch eine Frequenz zugeordnet; die Frequenz in Hertz ist ein-
fach die Anzahl derartiger Einzelschwingungen in einer Sekunde. 
Für eine nicht periodisch verlaUfende Bewegting ist eine Frequenz 
nicht in dieser Form angebbar; trotzdem läßt sich in vielen Fäl-
len eine Näherungsfrequenz angeben, in der z.B. das Ausschwingen 
eines 'angestoßenen Bauteiles erfolgt. 
· Schließlich muß in diesem Zusammenhang noch auf die Schallge-
schwindigkeit hingewiesen werden. Wenn nämlich an einer Stelle 
eines Bauwerkes eine Anregung erfolgt, so pflanzt sich die dort 
erzeugte Schwingung mit der dem ·Baumaterial eigenen Schallge-
schwindigkeit fort. Es soll hier nur erwähnt werden, daß diese 
Fortpfl~zungsgeschwindigkeit ni!cht nur vom Material abhängt, 
sondern auc~ davon, ob sich eine Druck- bzw. Zugkraft oder -eine 
Schubkraft überträgt, und welche Geometrie der betreffende Bau-
teil hat. Ich möchte die Ausbreitungsgeschwindigkeit der Wellen 
besonders deshalb hervorheben, weil sie leider häufig_ mit der 
vorhin erwähnten Schwinggeschwindigkeit der Teilchen verwechselt 
wird, mit der sie aber nichts zu tun hat. 
Ich habe nun vorhin ge~agt, daß als Schadensgrenze besonders 
gut 'die maximale Schwinggeschwindigkeit ein Maß abzugeben -scheint. 
Dies ist aus mehreren Gründen einleuchtend. Einmal ist die einer 
Schwingung innewohnende Energie direkt gekoppelt mit der. Schwing-
geschwindigkeit. Es erscheint plausibel, daß die Energie der 
Schwingung die entscheidende Größe für Gefährlichkeit oder Unge-
fährlichkelt ist. Es gibt aber noch eine überzeugendere Art nach-
zuweisen, daß in e~ster Linie die Schwinggeschwindigkeit als Maß 
für die Schadensgrenze in Frage kommt. Hierbei gehe ich davon aus, 
daß von der physikali~chen Seite her die Dehnung bzw. die Zug-
spannung zur Zerstörung des Materials führen wird. Eine kritische 
Zugspannung wird für die verschiedenen Materialien bei statischer 
Belastung in Tabellen angegeben. 
Betrachten wir nun die Umgebung eines Punktes, so ist die Zug-
spannung zunächst der Dehnung proportional; vor dem Bruch, also 
nach Verlassen des Hookeschen Bereiches wächst die Dehnung ge-
wöhnlich wesentlich stärker als die Spannung. Nun ist unter der 
Voraussetzung einer fre quenzunabhängigen Schallgeschwindigkeit, 
wie man sie mit einigermaßen genügender Genauigkeit für den inte-
ressierenden Frequenzbereich annehmen kann, die Dehnung proportio-
nal der Schwinggeschwindigkeit, wobei für die Umrechnung nur eine 
Materialkonstante als Faktor maßgeblich ist. Damit zeigt sich er-
neut, daß die Schwinggeschwindigkeit als Größe ein Maß für die 
Gefährlichkeit sein muß. Es zeigt sich aus diesen Überlegungen 
aber auch, daß unter Annahme der Schadensgrenze für statische 
Belastung als Spannung, Umrechnung auf die zugehörige Dehnung 
unter der Annahme der Gültigkeit des Hookeschen Gesetzes auch 
noch in diesem Bereich und Umrechnung auf die zugehörige Schwing-
geschwindigkeit ein zu niedriger Wert der Schadensgrenze errech-
net werden muß. Da aber ein Material bei dynamischer Dauerbe-
lastung die sogenannte Ermüdung zeigt, also bereits bei geringe-
ren Werten als bei der Erstbelastung bricht, ist das wahrschein-
lich nicht weiter zu berücksichtigen. 
Natürlich interessiert nach diesen allgemeinen Betrachtungen 
auch der auf diese Weise errechenbare Wert der Schadensgrenze, 
obwohl natürlich, wie oben angeführt, keine übergroße Genauig-
keit zu erwarten ist. Aus den vorher gemachten Ausführungen folgt, 
wenn mit s die Auslenkung an einem bestimmten Punkt bezeichnet 
wird, für eine ebene in x-Richtung laufende Zugwelle: 
I~: I = () 5 V Ox 
Hierbei ist v die SchBllgeschwindigkeit. 
Für die oben erwähnte Bruchgrenze darf die Dehnung~einen 
für das bestimmte Material bekannten Wert nicht überschreiten, 
der sich aus der Bruchspannung cf näherungsweise als ~ errechnet. 




Aus einer Tabelle der Hütte wurden für schlechtesten Beton fol-
gende Werte entnommen: 
r:f';>:! 1,2 kp ~ E ~ 240000 ~ cm 
Für einen derartigen Beton ist etwa eine Longitudinalwellenge-
schwindigkeit v 3000 m/s anzunehmen. Damit wird in diesem Fallea 
1,5 cm/s 
Dieser Wert stimiDt mit dem üblicherweise für Mauerwerk angenom-
menen Grenzwert von 1 cm/s überraschend gut überein. 
Für einen guten Beton werden in der Hütte angegeben: 
rJ ~ 11,2 kp ~ E ~ , 292700 ~ cm 
Hierfür wäre etwa anzusetzen: v = 4000 m/s 
·, 
Aus diesen Werten würde sich· die Schadensgrenze errechnen zua 
15,3 cin/s 
Natürlich gelten diese Überlegungen nicht für Spannbeton. Weiter 
ist bei . langen Trägern eventuell die maximale Durchbiegung, also 
eine Schwingungsamplitude die kritische Größe. 
Man sieht aus diesen Überlegungen, daß schon für das Material 
Beton eine Variation der Schadensgrenze in / der Größenordnung 
1 : 10 zu erwarten ist; es bleibt in den konkreten Fällen also 
die Frage zu klären, welchen Wert man ~rklich mit einigermaßen 
guter Berechtigung einsetzen kann. In den folgenden Ausführungen 
soll nun gezeigt werden, welche Ansätze von unserer Seite gemacht 
wurden, und inwieweit diese . Ansätze berechtigt waren. 
Bei den Sprengungsmessungen lagen zwei ihrem Wesen nach unter-
schiedliche Problemstellungen zugrunde. Bei der ersten Maßreihe 
handelte es sich' um die Sprengung von Stahlbeton-Fundamenten, die 
anscheinend direkten Kontakt mit dem U-Bahntunnel hatten. Durch 
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gute Verdämmung der Ladungen wurde die Sprangenergie zu einem 
gr0ßen Teil in die Fundamente eingetragen und von dort weiter 
in den U-Bahntunnel, Hier kamen also speziell die Sprangerschüt-
terungen als Gefahrenquelle infrage •. Anders lag der Fall bei den 
später folgenden Messungen .. Hier wurden frei stehende Gebäude 
durch Sprengung zum Einsturz gebracht, Das Ziegelmauerwerk wur-
de in der Nähe der Ladungen völlig zerstört und nach der Seite 
geworfen, so daß von der Sprangenergie nur ein geringer Teil in 
die Fundamente und von da aus weiter geleitet wurde,. Dagegen war 
in diesem Falle mit wesentlich größeren Erschütterungen durch 
herabfallendes Mauerwerk zu rechnen. 
Da es sich bei dem fraglichen Tunnel um eine relativ neue und 
in de:r Bauausführung stabile Anlage ohne bisherige größere Schä-
den handelt, wurde von der FAS vorgeschlagen, den in den vorer-
wähnten Überlegungen errechneten Höchstwert von 15 cm/s anzu-
setzen. Hierbei war für unsere Überlegungen maßgeblich, daß auf 
Grund des nicht mehr Hockeschen Verhaltens von Natur aus eine 
höhere Grenze zulässig sein müßte, und daß außerdem ja als erster 
und größter Stoß eine Druckwelle eintrifft , die wegen der hohen 
Druckfestigkeit des Betons unschädlich sein wird~ Die folgende 
ZugWelle 1 die das Gefahrenmoment in sich birgt, wird bereits 
wesentlich kleiner sein. In einer Besprechung erklärten sich zu-
nächst alle Beteiligten mit einer maximalen Geschwindigkeit von 
5 cm/s einverstanden, wobei zumindest von unserer Seite ein höhe-
rer Wert für noch zulä~sig gehalten wurde. 
Bei den ersten Messungen zeigte sich eindeutig, daß die Zün-
dungen un~0r der Verwendung von Millisekundenzündern keine günsti-
gen Ergebnisse brachten . Die Meßwerte lagen sofort in der Nähe 
der festgelegten Grenzwerte. Die Registrierungen wiesen nach, daß 
der Tunnel im Untergrund eine Eigenfrequenz von etwa 1 Hz hat, 
also wesentlich niedriger liegt als die meisten Hochbauten. · Aus 
diesem Grunde konnten sich die Stoßwellen der mit Millisekunden-
zündern erzeugten Sprengungen in ihrer Wirkung auf den Tunnel 
addieren, so daß die Gesamtwirkung fast einer gleichzeitigen Zün-
dung der gesamten Ladung entsprach, Nachdem mehrere Messungen 
dies eindeutig belegt hatten und die festgelegte Grenze bereits 
geringfügig überschritten worden war, wurde von seiten der For-
schungsanstalt vorgeschlagen, in diesem Falle mit Zündabständen 
von jeweils Y2 s zu arbeiten, um ein gegenphas1ges Eintreffen der 
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Wellen und damit eine Herabminderung der Maximalschwingung des 
Tunnels zu erreichen. Diesem Vorschlag wurde vom VEK Tiefbau Ber-
l.in entsprochen, und die Meßergebnisse zeigten die Richtigkeit 
der Maßnahme. Es wirkte jetzt jeweils nur die einzelne Zündstufe, 
und trotzdem konnte mit einer einzigen Sprengung Und Zündungsserie 
ein großer Komplex gesprengt werden. Trotzdem wurden mit der An-
näherung der Sprengpunkte an den U-Bahntunnel die gemessenen 
Schwinggeschwindigkeiten größ.er, so daß sie das zugelassene Maß 
von 5 cm/s erneut und teilweise wesentlich überschritten. Hier-
bei ist ein besonderer Fall erwähnenswert. In einer ·Zündstufe 
wurden mehrere Patronen zu beiden Seiten der U-Bahn in den Funda-
mentresten eingebaut. Durch die aufeinanderprallenden Druckwellen 
wurde anscheinend eine starke Drucküberhöhung in der Mitte, also 
genau über der U-Bahn erzielt. Dies führte zu Schwinggeschwindig-
keiten bis zu 85 cm/s. Nach einer weiteren Sprengung, bei der dies 
vermieden wurde, aber trotzdem der Grenzwert von 5 cm/s wesent-
lich überschritten wurde, mußten die Sprengungen schließlich ein-
gestellt werden. Eine Obe~prüfung des Tunnels ergab keinerlei 
wahrnehmbare Schäden; auch die von der BVG vorsorglich angebrach-
ten Gipsplomben an älteren Rissen in der Tunnelwand zeigten keine 
Schäden, so daß die Annahmen, die eing~gs über die Schadensgrenze 
erwähnt wurden, voll bes~ätigt sind. Auch eine Grenze vqn 15 cm/s 
hätte offensichtlich noch nicht die wahre Schadensgrenze erfaßt. 
Insgesamt haben die Messungen aber auch erneut bewiesen, daß 
die Voraussage der Wirkung von Sprengungen und der Größe der zu 
erwartenden Schwingungen außerordentlich schwierig ist. Durch die 
komplizierten baulichen Verhältnisse der zu sprengenden Keller 
und Fundamente, von denen keine genauen Pläne vorhanden waren, 
war eine Abschätzung vorher praktisch unmöglich, und die Einlei-
tung der Schwingungen in den U-Bahntunnel erfolgte teilweise an 
Stellen, die zunächst nicht zu erwarten waren. Weit~r zeigte sich, 
daß es ungünstig ist, gleichzeitig auf zwei Seiten eines gefährde-
ten Objektes zu sprengen, da durch die Überlagerung zweier gegen-
läufiger Wellen sehr hohe Drucke entstehen können, die damit sehr 
große Schwingungen hervorrufen können. 
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Folgerungen aus der ersten Meßserie: 
Bei Sprengungen in der Nähe oder über der U-Bahn oder ähn-
lichen unterirdischen Anlagen sollte ein möglichst genauer Plan 
aller in diesem Bereich vorhandenen Bauwerke und Gründungskörper 
vorhanden sein, um einigermaßen genaue Abschätzungen über die 
Eintragung von Stoßwellen in das gefährdete Bauwerk zu ermög-
lichen. Eine Bestimmung der Eigenfrequenz des Tunnels durch Mes-
sung bei einer Probesprengung in größerer Entfernung erlaubt, 
eine den jeweiligen Gegebenenheiten angepaßte Zündfolge festzu-
legen. Sie sollte etwa der halben Dauer der Eigenschwingung des 
Tunnels entsprechen. Weiter muß vermieden werden, daß sich durch 
gleichzeitiges Sprengen auf gegenüberliegenden Seiten des Tunnels 
Druckwellen in seiner Nähe treffen. In dem gegebenen Falle war 
die Schadensgrenze mit 5 cm/s zu niedrig angesetzt. 
Die Ergebnisse der weiteren Messungen: 
Bei einer zweiten Meßserie wtirde ein Teil eines Ziegelhauses 
gesprengt, daß schräg über einem U-Bahntunnel stand. Die Grün-
dung dieses Gebäudes war so erfolgt, daß keine ' direkte Verbin-
dung zwischen dem Gebäude und dem U-Bahntunnel bestand. Laut Bau-
plan ist der Tunnel durch eine starke Betonplatte überbrückt, so 
daß zwischen dieser und der Tunnelde~ke ein genügend großer Luft-
raum verbleibt. Das Haus war außerdem zweimal unterkellert, wo-
bei diese Keller bereits als Luftschutzkeller vorgesehen waren, 
so daß der gesamte Keller- und Gründungsblock als eine sehr feste 
und starre, aber auch gegenüber kurzen Krafteinwirkungen träge 
Masse angesehen werden muß. 
Als erstes wurde versuchsweise ein Seitenflügel gesprengt, der 
nicht in diesem Maße unterkellert war, und der in größerem Ab-
stand von der U-Bahn lag. Die Ergebnisse dieser Messungen, die 
als Versuch für die weiteren Sprengungen dienten, wurden möglichst 
genau ausgewertet, und dienten einer Abschätzung der möglichen 
Schäden bei den Hauptsprengungen. Die Abschätzung lag so günstig, 
daß ohne große Bedenken auch die Hauptsprengungen genehmigt wer-
den konnten. 
Bei den drei folgenden Sprengungen, bei denen die Rückwand 
des Gebäudes gesprengt wurde, traten leider Schwierigkeiten auf, 
die zu nur begrenzten Aussagen der Messungen führen. Die erste 
Sprengung, die einen Teil der Wand bis an die Tunnelgrenze er- , 
faßte, führte nicht unmittelbar zum Einsturz der Wand. Erst länge-
re Zeit nach Abschalten der Meß- und Registriergeräte stürzte 
sie unerwartet ein. Daher ist hier nur die Sprengung, aber nicht 
der Einsturz registriert. Die Werte liegen alle erwartungsgemäß 
sehr niedrig. Auch bei der ~eiten Sprengung blieb die Wand zu-
nächst stehen, so daß auch hier nur ·die Sprangerschütterung re-, 
gistriert wurde. Diese Sprengung erfolgte direkt über der U-Bahn. 
Die Ergebnisse zeigen, daß das Luftpolster zwischen U-Bahndecke 
und Gründungsplatte eine Ubertr~ der Schwingungen wirkungs-
voll verhindert hat. Auch von der Seite her erfolgte kaum eine 
Obertragung von Schwingungen. Bei der .dritten Sprengung stürzte 
dann nicht nur der dritte Teil der Wand (wie geplant), sondern 
auch der stehengebliebene zweite Teil zusammen. Aus den Registrie-
rungen ist deutlich zu erkennen , daß die wesentlichen Schwingun-
gen erst nach der Zündung der letzten Stufe auftraten, also durch 
das Zusammenstürzen der Wand verursacht worden sind. Ein Vergleich 
dieser Sprengung mit der vorhergehenden zeigt, daß lediglich das 
zusammenstürzende Mauerwerk Schwingungen erzeugt hat, die über-
haupt interessant werden können, obwohl in diesem Falle noch nicht 
die festgelegte Schadensgrenze erreicht wurde. Messungen an dem 
Fundamentblock des gesprengten Gebäudes selbst brachten ebenfalls ' 
noch erstaunlich niedrige Werte. 
Bei einer weiteren Messung wurde ein Gebäude unmittelbar ne-
ben dem J-Bahntunnel gesprengt. Von seiten der Forschungsanstalt 
wurde vorgeschlagen, die zulässige Grenze auf mindestens 10 ~/s 
zu erhöhen, diesem Vorschlag wurde entsprochen . Da zu erwarten 
war, daß ein Teil des herabstürzenden Mauerwerks auf die Straßen-
decke etwa drei m über dem U-Bahntunn&l stürzen würde, war eine 
Sandschicht von mehr als 1 m aufgeschichtet worden. Die zwei 
Sprengungen brachten in der U-Bahn noch Schwingungen bis 6,5 cm/s, 
die keinerlei Schäden hervorriefen. 
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Folgerungen aus der zweiten Meßseriea 
Bei der zweiten Meßserie zeigte sich, _ daß Sprengungen von Mau-
erwerk über dem Untergrund und ohne wesentliche .Verdämmung in kei-
nem Falle eine unmittelbare Gefährdung der U-Bahn hervorrufen konn-
ten. Auch eine Einleitung der Energie dicht neben der Seitenwand 
der U-Bahn in den Untergrund durch eine Stützmauer des Gebäudes 
konnte nicht zu Werten der Geschwindigkeit führen, die berUok-
siohtigt werden müssen. Aus diesem Grunde muß gefolgert werden, 
daß Zündungen mit Abständen von 1/2 s oder Millisekundenzündun-
gen nicht erforderlich sind, da sie nämlich nicht zu einem Ein-
stürzen der Gebäude in entsprechenden Zeitabständen führen. Da-
gegen ist dem herabstürzenden Mauerwerk Aufmerksamkeit zu schen-
ken. In allen Fällen waren neben den einstürzenden Wänden Wälle 
aus Trümmerschutt bzw. Sand errichtet worden, die eine Dämpfung 
·des Aufpralls auf den Boden und damit eine Verringerung der wei-
tergeleiteten Schwingungsenergie bewirken. Dies d~fte, auch wenn 
dafür z.Zt. keine Vergleichsmessungen vorliegen, als durchaus er-
folgreiche Vorsichtsmaßnahme anzusehen sein. 
Beachtlich waren die relativ geringen Werte der Schwinggeschwin-
digkeit an den _Fundamenten des einen gesprengten Gebäudes selbst. 
Bier wurde einwandfrei der Beweis erbracht, daß derartig; große 
_,und kompakte Betonfundamente auch durch Sprengungen in unmittel-
barer Nähe keine übermäßig großen Schwingungen ausführen. 
Aus sämtlichen Messungen ist der Schluß zu ~iahen, daß bei der 
Planung von Sprengungen eine genaue Kenntnis der örtlichen Gege-
benheiten, insbesondere der geometrischen Lage der zu sprengenden 
und der gefährdeten Gebäude zueinander, des baulichen Zustandes 
der zu schützenden Gebäude und evtl. eine Schwingungsmessung zur 
. Uberwachung der Sprangarbeiten bei mehrmalige:J. Spre~el?- zu ei-
ner optimalen Ausnutzung der Sprangtechnik bei gleichzeitiger Ge-
währleistung der Sicherheit der umliegenden Bauwerke führen kann. 
Oberwachung von Rammarbeiten. 
Bei mehreren Rammarbeiten neben der U-Babn, in einem _Falle 
auch Uber der U-Bahn, wurde die Forschungsenatalt ebenfalls zuge-
zosen. Grundsätzlich war das Problem ähnlich dem bei den Spren-
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gungen. Es unterscheidet sieh hauptsächlich dadurch von dem ersten, 
daß statt einer Sprengung eine große Anzahl von Rammschlägen sozu-
sagen eine kontinuierliche Schwingbelastung hervorrufen. Dies führt 
dazu, daß man bei der Abschätzung des· zulässigen Grenzwertes eine 
gewisse Materialermüdung mit einkalkulieren sollte. Weiter besteht 
natürlich viel leichter die Möglichkeit, eine Unterbrechnung der 
Arbeiten zu veranlassen. Bei den durchgeführten Messungen wurde 
zunächst durch eine Proberammung festgestellt, ob eine Rammung 
etwa 3 m neben dem U-Bahntunnel möglich ist oder nicht, da man 
sonst hätte auf Benotopfähle ausweichen müssen. Die Messung ergab, 
daß in dieser Entfernung etwa eine Schwinggeschwindigkeit von 
1 cm/s auftrat; bei dem Bauzustand dieses Tunnels eine gerade noch 
vertretbare Größe. Hierbei war der Tunnel nur in etwa 1 m Breite 
freigelegt, während er bei der Rammung der weiteren Träger in gros-
ser Länge. freigelegt wurde. Daher wurde bei der späteren Rammung 
eine Vergleichsmessung durchgeführt. Diese zeigte, daß keine wesent-
lichen Änderungen gegenüber der Proberammung aufgetreten waren, 
daß also das Freilegen der U-Bahnwand keinen entscheidenden Ein-
fluß hatte. Weitere Messungen ähnlicher Art brachten keine prinzi-
piellen Neuigkeiten. Auch bei den Rammungen zeigte sich aber, daß 
durch eine Schwingungsüberwachung die Möglichkeit besteht, ohne 
Gefährdung des U-Bahntunnels Rammungen bis zur Grenze des mög-
lichen durchzuführen, und dadurch wesentlich aufwendigere Verfah-
ren wie z.B. das Benotoverfahren, einz~sparen. 
Meßtechnik 
Für die Messung war notwendig eine Registrierung von Schwing-
geschwindigkeiten etwa ab 1 Hz aufwärts. Geschwindigkeitsmesser 
mit dieser Grenzfrequenz sind nicht handelsüblich und wären so 
groß, daß ihre Anbringung im U-Bahntunnel unmöglich wäre. Aus die-
sem Grunde wurden Beschleunigungsmesser der Firma Metra aus Rad.e-
beul verwendet, un~elektrisch einmal integriert, wobei die Inte-
grierglieder als einfache R-C Glieder in der FAS gebaut worden 
sind. Anfangs habe ich dieser elektrischen Integration bei Impul-
sen nicht ganz get~aut, aber Vergleichsmessungen mit Geschwindig-
keitsmessern haben die Brauchbarkeit bestens bestätigt. Die elek-
trisch integrferten Signale wurden dann in Maßverstärkern defi-
niert verstärkt und von einem Schleifenoszillografen registriert. 
Durch die Kleinheit der Beschleunigungsmesser war ihre Anbringung' 
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an der Decke und Seitenwand kein Problem; es ergab sich ledig-
lich die Schwierigkeit, daß das -Angipsen nachts in der Betriebs-
pause erfolgen mußte, um keine Verkehrsstörungen hervorzurufen 
oder die beteiligten Kollegen zu gefährden. Soweit gibt es bei 
den Messungen keinerlei Schwierigkeit. Dagegen ist immer ein Pro-
blem, die richtigen Meßstellen zu finden. Der kritische Punkt 
muß genau eingemessen werden, und es muß abgeschätzt werden, wo 
mit besonders großen Schwingungen zu rechnen ist. Da aber nur 
eine begrenzte Anzahl Meßwege zur Verfügung stehen, erfordert 
diese Auswahl die größte Sorgfalt. Bei den von uns durchgeführ-
ten Messungen zeigte sich immer, daß die Mitten großer Flächen, 
also etwa die halbe Höhe der Seitenwand, die größten Werte der 
Schwinggeschwindi~keit hatten, wenn nicht durch eine entfernungs-
bedingte Abnahme der Energie, die dann aber vorher einschätzbar 
ist, eine andere Verteilung der Schwinggeschwindigkeit auftritt •. 
Generell muß man aber sagen, daß bei derartigen Messungen immer 
Überraschungen zu erwarten sind, und daß daher eine m~glichst 
große Anzahl von Meßpunkten benutzt werden sollte; grundsätzlich 
sollten aber in allen Fällen, in .denen eine Gefährdung von Bau-
werken möglich ist, Schwingungsmessungen zur ständigen Kontrolle 
oder als Probenuntersuchungen bei Versuchsmessungen oder -rammun- · 
gen vor den eigentlichen Arbeiten durchgeführt werden. 
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Die Bestimmung von Rißtiefen in Beton mit Hilfe 
' von Ultraschallmessungen 
Dipl.-Geophys. w. Palloks 

Zusammenfassung 
Für di~ Bestimmung der Eindringtiefe von einzelnen Rissen in 
sonst homogenen Festmaterialien (Fels, Beton) wird eine Maßmetho-
de auf der Grundlage der Ausbreitung elastischer Wellen (Ultra-
schall) angegeben. Die Auswertung erfolgt graphisch und liefert 
den Endpunkt des Risses. Dabei ist es gleichgültig, ob der Riß 
senkrecht oder schräg zur Oberfläche in das Material hineingeht. 
Ein Beispiel für die Bestimmung der Eindringtiefe des Risses an 
einem Betonfundament wird gegeben. 
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1. Aufgabenstellung 
Treten an Betonfundamenten oder anderen trage~den Bauteilen 
bei Beanspruchung einzelne Risse auf, so sind dies sichtbare Zei-
chen dafür, daß die Westigkeit Jes Materials überschritten wurde, 
Um über die weitere Verwendbarkeit des Fundaments cder Bauteils 
entscheiden zu -können, ist es notwendig, die Ausdehnung dieser 
Zerstörung zu kennen. Es wird aus diesem Grunde ein Unte!suchungs-
verfahren gefordert ; das durch zerstörungsfreie Messungen am be-
stehenden Bauteil Aussagen über die Form und die Eindringtiefe 
der Störung ' gestattet, 
2. Maßmethode 
Von den Verfahren der zerstörungsfreien Materialprüfung ist 
z,Zt, nur die Ultraschallmethode in der Lage, dieser Aufgaben-
stellung zu .genügen. 
Voraussetzung für die Anwendung der Ultraschallmethode zur 
Rißtiefenbestimmung ist die Tatsache, daß steh Ultraschallwellen · 
durch solche Störungen des Gefüges, wie sie Risse oder luftge-
füllte Hohlräume darstellen, nicht ausbreiten. Der Riß stellt 
dann entsprechend .dem einseitigen "Spalt" in der Optik ein Hin-
dernis für .die elastische Welle dar, Am Ende des S~altes wird die 
Welle ähnlich wie eine Lichtwelle, jedoch in viel stärkerem Maße 
gebeugt, wobei kein Phasensprung stattfindet /3/. Dabei wirkt die 
Störung des Betongefüges soweit als Riß, wie die aUßerordentlich 
kleinen Druckamplit''~en der Longitudinalwellen nicht übertragen 
werden. Ein nicht unter der Wirkung von Druck 'geschlossener Riß 
kann somit durch die im folgenden beschriebene Maßanordnung 
(Bild 1) in seiner Tiefenausdehnung erfaßt werden /1/2/. Die Mef-
anordnung ist schem~tisch im unteren Teil von Bild 1 dargestellt. 
Entlang der Oberfläche des Betons wird über den Riß hinweg auf 
einem Profil die Laufzeit eines Ultraschallimpulses gemessen. Der 
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nach nimmt die Laufzeit des Impulses bis zum Riß entsprechend der 
wachsenden Entfernung linear zu und springt nach dem Riß wegen 
des längeren Laufweges auf einen höheren Wert. Nach dem Riß ist 
die Zunahme der Laufzeit mit der Entfernung geringer, da auch die 
Laufwege sich zunächst nur langsam vergrößern. 
Mit wachsender Entfernung geht dieser Ast asymptotisch gegen 
den um den Zeitbetrag 
T = v~ + h2,- xB 
V 
parallel verschobenen ersten Ast, wobei 
xB = Entfernung der Projektion der Beugungskante (auf die 
Oberfläche) von der Impulsquelle 
h die Tiefe der Beugungskante 
v = die Longitudinalwellengeschwindigkeit des Betons 
bedeuten. 
Die Größe der Laufwege si für die einzelnen Meßpunkte ist 
durch 
geceben~ 
Für jeden Wellenstrahl liegt definitionsgemäß der Punkt der 
Beugung auf einer Ellipse, deren Brennpunkte der Ort des Impuls-
gebers x
0 
und des Aufnehmers xi sind. Somit muß das ' Ende des 
Risses im Beton ("Beugungskante") der Schnittpunkt der aus den 
einzelnen Meßwerten der Laufzeitkurve konstruierten Ellipsen 
sein.Dabei ist es gleichgültig, ob der Riß senkrecht oder schräg 
(wie in Abb. 1 dargestellt) zur Oberfläche verläuft. 
Eine rechnerische Bestimmung des Schnittpunktes der Ellipsen 
ist wegen der jeweils notwendigen Koo~dinatentransformationen 
sehr aufwendig, so daß sich hier graphische Verfahren anbieten. 
Es sind für jeden Maßpunkt bekannt: 
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1. der Abstand 2 c der beiden Brennpunkte x0 und~ vonein-
ander 
2. die Summe der beiden Brennpunktradiusvektoren (Laufweg si) 
Si = 2a = ~i o V 0 
wobei a die große Achse der Ellipsen ist 
). und b = 
Ti • V 2 2 (~) - c die kleine Achse der Ellipsen. 
Damit können mit dem Ellipsenzirkel die einzelnen Ellipsen 
konstruiert und der Schnittpunkt der Ellipsen als maximale Riß-
tiefe erhalten werden. Steht kein Ellipsenzirkel zur Verfügung, 
kann die Konstruktion der Ellipse auch mit einem "Fadenzirkel" 
erfolgen, wobei als Länge der gestreckten Fadenschleife ~ (Ti.v+~) 
eingestellt werden muß. Die Brennpunkte der beiden in Bild .1 ein-
zeichneten Ellipsen sind x0 und x5 l:>zw. x0 und :xg (oberer !reil 
von Bild 1). 
Voraussetzung für die E~stimmung der Rißtiefen in dieser Form 
~st ein homogenes Materi~l, dessen Geschwindigkeit sich nicht mit. 
der Tiefe ändert. 
3· Maßbeispiel 
a) An der Wand eines Kastenfundamentes für eine Verdichteranlage 
sind nach Montage der Maschinen einzelne meterlange Risse, vom 
Fundamentt2sch ausgehend, aufgetreten. Die Rückseite dieser 
Fundamentwand war nicht zugänglich. Es sollte die Eindringtie-
fe ' der einzelnen Risse und deren lnderung mit de.r Höhe festge-
stellt werden. Deshalb haben wir an diesen Rissen in verschie-
denen Höhen unter Fundamentoberkante die oben erläuterten Mes-
sungen mit dem Ultraschallgerät UEM 4/USG 4 (Fa. ELEKTRONIK 
G. Krompholz/Langenhennersdorf) durchgeführt. Verwendet wur-
den 'für die Messungen 20 kHz-, 46 kHz- und 80 kHz - US..,Geber 
und als Aufnebmer Kd 1 von Metra Radebeul. Zur Erhöhung der 
Sicherheit der Aussage sind bei den meisten Profilen 2 bis 3 
verschiedene Entfernungen Impulsgeber - Riß gewählt worden. 
Die Bestimmung der Geschwindigkeit des ungestörten Materials 
von der Oberfläche her ermöglicht in gewissen Grenzen eine Aus-
sage über die Zunahme der Ausbreitungsgeschwindigkeit· mit der 
Tiefe. Die Tiefenreichweite einer sol.chen Profilmessung ist ab-
hängig von dem herrschenden Geschwindigkeitsgradienten sowie 
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der möglichen Länge des Profils infolge der Bauteilabmessung, 
der Abnahme der Ultraschallenergie durch Absorption und räum-
liche Abstrahlung. Bei normalem Beton ist erfahrungsgemäß die 
von den 20 kHz- und 46 kHz-Ultraschallgebern abgestrahlte Ener-
gie unter Verwendung des Aufnehmers Kd 1 ausreichend, um b-ei 
guter Ankopplung an den Beton Profillängen bis zu 2 m zuzu-
lassen. 
Die Ankopplung durch Gips (Ul~raschallgeber) und Fett (Auf-
nehmer) liefert sehr gute Maßergebnisse bei vertretbarem Ar-
beitsfortschritt. 
b) Als Apweichung von der Forderung nach gleicher Geschwindigkeit 
im Material wurde eine Zunahme der Geschwindigkeit mit de~ 
Tiefe beobachtet. Die obersten 3 bis 4 cm der Betonwand wie-
sen dabei eine Geschwindigkeit von v = 4200 ms-1 auf, darunter 
stieg die Geschwindigkeit bis auf "maximal v = 4800 ms-1 an, 
was zum Teil auf ·die bessere Verdichtung des Betons und die 
senkrecht zum Profil liegenden Armierung zurückzuführen sein 
dürfte. Damit lieferten die kurzen Profilmessungen vor dem 
Riß wegen ihrer geringen wirksamen Eindringtiefe zu niedrige 
Geschwindigkeiten für die Berechnung der ~ißtiefen, so daß 
bei dem größten Teil der Messungen auf das Profil vor dem Riß 
verzichtet werden konn~e. 
Ein stellenweise vorhandener Einfluß des Bewehrungsstahls ließ 
sich von den Meßwerten deutlich trennen. Die um den Ri~ herum 
gelaufenen Wellen unterschieden sich markant in Amplitude und 
Form von den Einsätzen ~er entlang des Bewehrungsstahles ge-
laufenen refraktierten Welle. Ist bei solchen Messungen mit 
Bewehrungsstahl parallel zum Profil zu reGhnen, . müssen an ei-
ner Maßstelle mehrere Profile mit geringem Abstand voneinander 
(5 - 15 cm) durchgemessen werden, um die größtmögliche Sicher-
· heit in der Aussage zu gewährleisten. 
Als Ergebnis der Messungen ist in Bild 2 der Verlauf der Riß-
tiefe in Abhängigkeit vqn der Höhe unter der Fundamentober-
kante darg~:~stellt. 
Für die Tiefenberechnung wurden einheitlich die Ausbreitungs-
geschwindigkeit im Beton mit v = 4800 ms-1 angesetzt, so daß 
die ermittelten Rißtiefen den Maximalwert darstellen. 
Die Risse gingen an den Maßstellen im Mittel senkrecht zur 


































Bild 2 Verlauf der Eindringtiefe zweier Risse in Abhängig-
keit von der Höhe unter Fundamentoberkante 
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stellung des Rißverlaufes verzichtet werden konnte. Die Genauig-
keit der Richtungsbestimmung des Risses ist wegen des schlei-
fenden Schnittes der Ellipsen nicht so groß wie die der Tie-
fenbestimmung. 
Für die vorliegenden Messungen kann der Fehler in der Bestim-
mung der Eindringtiefe auf maximal -20% bis' +10% abgeschätzt 
werden. 
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Die Proctordichte zur Beurteilung des Ver-
' dichtungsgrades bindiger Erdstoffe 
Bau-Ing. G. Wolf 
Überarbeitete Fassung eines Gastvortrages am 




1 • 1 Einführung 
Im Wasserbau ist der bindige Erdstoff ein sehr wichtiges Bau·· 
material. Meist wird er zur Herstellung von Abdichtungselementen 
verwendet. Seine Eigenschaften sind vom Korngemisch und v~n der 
Verarbeitung abhängig., und für die Bemessung und die Sicherheit 
des Bauwerkes ausschlaggebend. An Dichtungserdstoffe werden vor 
allem folgende Forderungen gestellt: 
geringe Wasserdurchlässigkeit, 
Strukturbeständigkeit und 
ho ~ e Eigenfestigkeit. 
Es ist bekannt, daß gleichmäßig verdichtetes Material diese 
Forderungen besser erfüllt als ungleichmäßig verdichtetes oder 
Material mit lockerem Gefüge. Zur Beurteilung der Lagerungsdichte 
der Erdstoffe wird meist die Trockenrohdichte qd (g.cm-3) ge-
wählt. Der Bereich der Lagerungsdichte erstreckt sich von "locker" 
bis "dicht". 
Gekennzeichnet werden diese Grenzen durch zwei Kriterien: 
Porenzahl bei lockerster Lagerung 
q s 
~d,min -1 
(ohne Aufbringung von Verdichtungsarbeit; V=O) 




(größtmögliche Verdichtungsarbeit = Vmax) 
Die Porenzahlen emax und emin sind jedoch nur für die Lage-
rungsdichte ·rolliger Materialien aussagekräftig. Bei bindigen _Erd- · 
stoffen ist neben der Lagerungsdichte auch die Wasserbindefähig-
keit von großer Bedeutung. 
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1.2 Proctorversuch 
Durch P r o c t o r wurde ein nach ihm benannter Laborver-
such bekannt, der Zusammenhänge zwischen Lagerungsdichte, Verdich-
tungsarbeit und Wassergehalt aufzeigt. 
In der DDR ist dieser Versuch in der TGL 11 462 Blatt 9 als 
einfache und verbesserte Proctordichte standardisiert. -Die z.Zt~ 
bestehenden RGW-Vereinbarungen. sehen für die Zukunft jedoch nur 
noch die einfache Proctordichte vor. 
Nach Proctor sollte die Lagerungsdichte über den Eindringungs-
widerstand E ~ rmittelt werden /1/. Hierzu hatte er eine Sonde. 
w ' (Proctornadel) mit verschiedenen Nadelgrößen konstruiert. 
Die fehlerhafte Anwendung der Proctornadel führte jedoch zu 
starken Streuungen der Meßwerte. Häufig wurden die Ew- bzw. Eww-
Werte auch falsch interpretiert, so daß es zu uneinheitlichen Aus-
sagen kam. Als Folgeerscheinung wird in der gesamten Literatur 
nur noch selten auf den EindringUngswiderstand verwiesen. 
In der Forschungsanstalt für Schiffahrt, Wasser- und Grundbau 
(FAS) Berlin durchgeführte Versuche zeigten, daß Materialien mit 
einem Größtkorn ~a.x = 0,1 mm bei exakter Versuchsdurchführung 
einwandfreie Maßergebnisse brachten. Der Aufwand für diese Ver-
suche ist relativ groß, Bei gröberen Erdstoffen streuen die Meß-
werte, so daß der Nadeltest nur für sehr feinkörnige Materialien 
zu empfehlen ist. 
Wird der Proctor - V e r d i c h t u n g s t e s t nach 
./10/ durchgeführt, so ergibt sich die als einfache Proctordichte 











Zahl der Schläge je Schicht (25) 
Masse des Stampfers in kg (2,5 kg) (1 kp=9,81 kgm.cm-2) 
Erdbeschleunigung in cm.s-2 
Fallhöhe des Stampfers in cm (45 cm) 
G~ündfläche des Prüfzylinders in cm2 (93,3 cm2) 
Höhe der verdichteten Erdschicht in cm (5 cm) 
V = Ve.P 
25 . ~ • 981 • 45 
93,3 • 5 
6,04 kp .cm.cm-3 
Durch den Proctortest wird die Abhängigkeit der Trockenroh-
dichte '? d vom Einbauwassergehalt bei konstanter Verdichtungsar-
beit ermittelt (s.Bild 1). 
Das Maximum der Proctorkurve ist die optimale Trockenrohdichte 
~ Der zugehörige optimale Wassergehalt wird mit w t be-d~ 1 ~ 
zeichnet. Nach Überschreitung von wopt wird ~ d wieder geringer 
und verläuft annähernd parallel zur Sättigungskurve () =1). Zur 
Vervollständigung der Auftragung ist in Bild 1 der Eindringungs-
widerstand der Proctornadel angegeben (Ew = f(w)) . 
, 1.3 Feldversuch 
Die Verdichtung der Erdstoffe mit einem Verdichtungsgerät ist 
mit dem Laborversuch nicht identisch. Zwar ist der Erdstoff eben-
falls strukturgestört; jedoch kann der Einbauwassergehalt nicht 
variiert werden - zumindest mit wirtschaftlich vertretbaren Mitteln. 
Der Feldverdichtungsversuch ergibt die in Bild 2 dargestellte 
Abhängigkeit. Steigert man die Verdichtungsarbeit bei konstantem 
Wassergehalt w und konstanter Schütthöhe z, so nimmt ~d zu. Aus 
der Funktion n = f (~d) kann der Bereich mit dem größten Nutzeffekt 
für das Verdichtungsgerät ermittelt werden. Er erstreckt sich von 
V = 0 bis zur stärksten Krümmung der Kurve (Punkt NPB) mit V = VNP • 
Der Punkt NPB wird mit Hilfe des kleinsten Radius ermittelt. Bis B 
NPB steht die aufgewendete Verdichtungsarbeit zum Nutzen (erreichte 
Verdichtung) in einem günstigen Verhältnis. Eine Erhöhung der Ver-
dicht ungsarbeit über NPB hinaus bringt nur noch eine unbedeutende 
Z 1m ~ ~ m e von ~d' Jeder Erdstoff hat bei einem bestimmten Verdich-
i;lmgsgerät eine günstige Schütthöhe ~p • Ermittelt wird sie durch 
B 
Feldverdichtungsversuche mit verschiedenen Schütthöhen. Es ist zu 
iiesem Zweck für jede Schütthöhe der zugehörige Nutzeffektpunkt 
zu ermitteln und als zugehörige Trockenrohdichte in Abhängi gkeit 
von der Verdichtungsarbeit (Übergänge pro verdichtete Volumen-
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einheit, z.B. n.m-3) aufzutragen. Aus dieser Auftragung ergibt 
3ich die Schütthöhe mit dem größten Nutzeffekt. 
2. Beziehungen .zwißchen Proctor- und Feldve~such 
2.1 Probleme infolge unterschiedlicher Wassergehalte des natür-
lichen Erdmaterials 
Ist ·im Feldversuch wn = wopt , so kann bei Verwendung ent-
sprechender Verdichtungsgeräte durch den Feldversuch die einfache 
Proctordichte 100 %ig erreicht werden. Der Effekt beider Verdich-
·tungsarbeiten ist dann gleich. Wechselt der natürliche Wasserge-
halt in den Grenzen 
so ergibt sich die in Bild 3 dargestellte Abhängigkeit. 
Mit der Feldverdichtungsarbeit VNP . kann für Wassergehalte 
B 
wn t wopt die optimale Trockenrohdichte <jl d nicht P.rreicht wer-
opt 
den. ·Es ist dann zu entscheiden, ob d.ie Trockenrohdichte 'ild <Qd 
' . o-pt 
die zu fordernden Erdstoffkennwerte noch garantiert, oder ob zu- ' 
sätzliche Verdichtungsarbeit erforderlich wird. Darüber können 
nur Ver~uche mit im Proctorgerät entsprechend verdichteten Pro-
ben Auskunft geben (siehe Abschnitt 2.2.). 
2.2 Die Erdstoffeigenschaften in Abhängigkeit von der .Verdich-
tung und vom Wassergehalt 
Es werden hier nur die wichtigsten Eigenschaften der Dich-
tlingsmaterialien betrachtet, der Wasserdurchlässigkeitsbeiwert k, 
die innere Suffosion /12/, und die Scherfestigkeit 't f" 
• Die Versuchsergebnisse sind den Berichten /3/, /4/, /8/ ent-
nommen. Alle Materialien wurden für die Untersuchungen aufberei-
tet. Der Erdstoff ist getrocknet, zum Tei·l zerkleinert und dann 
142 
1,5 
0 azo 0 3 g 
Einbauwassergehalt w [11 
Proctorversuch Bild3 
#5 Z7 33 
v• v._:~ v, .• 
z-z,., 
51 
n •ltnzahl der Übergänge { 11 
Feldversuch 
57 
gemischt worden, so daß er weitgehend homogen war. Die Erdstoffe 
ru.rden bei verschiedenen· Wassergehalten mit der Verdicht,mgsarbeit 
der einfache~ Proctordichte Ve.P. = 6 cm.kp.cm-3 verdichtet und 
anschließend wie ungestörte Proben~ehandelt. 
Die Scherfestigkeit ist in Kreisringschergeräten ermittelt wo~­
den. Um Kapillarspannungen ~uszuschalten, · si~d die Scherversuche 
unter Wasser durchgeführt worden. Das heißt, es erfolgte eine Was-
sersättigung der Proben, nachdem die Setzungen infolge lotrechter 
Normalspannungen abgeklungen waren. Porenwasserdruckspannungen 
wurden durch entsprechend kleine Scherbelastungsgeschwindigkeiten 
vermiedAn •. 
Nach TGL ~ 1 462 Blatt 2, Entwurf 12/65 sind die Wasserdurch- · 
lässigkeiten und gleichzeitig die innere Suffosion untersucht wor-
den. 
2.2.1 Die Bilder 4a1 4b, 4c zeigen die . V e ~ s u c h s e r -
g e b n i s s e. Das untersuchte DichtungsmateriaL ist gut ab-
gestuft. Deshalb hat die Proctorkurve ein ausgeprägtes Optimum 
(Bild 4a). 
Die Scherfestigkeit Tf = c' + f' .·6' ist getrennt nach ihren Pa-
rametern c' = f (w) und p'= f (w) aufgetragen (Bild 4b). Der ver-
wendete Erdstoff hat keine Kohäsion (c' = 0), Der Reibungsbeiwert 
ist von w abhängig. Im Bereich geringer Wassergehalte w =(wopt-0,02) 
~st f. = konstant = 0 167. 
Der Reibungsbeiw~rt steigt dann bis zum optimalen Einbauwasserge-
halt w = wopt = 0,105 auf Jl. = 0,72 an, um bei Einbauwassergehalten 
w = (wopt+01 02) wieder den Ausgangswert anzunehmen. Dieses Ergeb-
nis zeigt, daß sich der Reibungsbeiwert für die optimale Proctvr-






100 = 0,72-0,67 • 100 
0,67 
7,5 % 
Für den Erdstoff (Lehm) :nach Lit. /3/ wurde f.opt mi-t; 8 1 5 % 
3röEer als ji. min festgestellt. 
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Wenn Dichtungsmaterial mit Wassergehalten, w ~ (wopt + 0 1 02) 
verwendet wird, ist somit für die Bemessung der Reibungsbeiwert 
,.u'min zu berücksichtigen. 
Auf Bild 4c ist die Abhängigkeit zwischen dem Durchlässigkaita-
beiwert kund dem Wassergehalt dargestellt. Es sind die Ergebnisse 
von vier Dichtungsmaterialien eingetragen. Für das Korngemisch 
nach Bild 4a gelten die offenen Karos. Die gestrichelte Kurve der 
die ungünstigsten Versuchsergebnisse zu Grunde gelegt wurden, 
zeigt deutlich den Einfluß des Einbauwassergehaltes auf den Durch-
lässigkeitsbeiwert k. Bemerkenswert ist , daß der Durchlässigkei~s ­
beiwert dieses Materials sich innerhalb einer Wassergehaltsande-
rung von I:!. w = 0 1 005 um m e h r e r e Z e h n e r p o t e n -
z e n auf ein Minimum abi"ällt. 
Zwischen den Einbauwassergehalten w = wopt und w = (wopt ·+ 0,04) 
bleibt "k" annähernd konstant, um dann bei einem w>(wopt + 0,04) 
wieder anzusteigen. 
Die Buffosionssicherheit ist nach vorliegenden ~ersuchen nur 
oberhalb wopt gegeben. Es ist anzunehmen, daß bei größeren Was-
sergehalten als sie hier zur Anwendung kamen, Buffosionserschei-
nungen wieder auftreten. 
Hinsichtlich der Buffosionssicherheit und eines möglichst klei-
nen Wasserverlustes ist unter Voraussetzung von V = 6 cm.kp.cm-3 
der untersuchte Erdstoff nur dann geeignet , wenn sein Wasserge-
halt zwi.schen wopt = 0,105 und wopt + 0 , 04 = 0 1 145 liegt. 
Die Proben auf Bild 5 wurden mit V - 6 cmkp.cm-3 im Proctor-
topf verdichtet (3 Schichten) . 
Probe I hat einen Wasse.rgehalt w 
Probe II hat einen Wassergehalt w 
Probe III hat einen Wassergehalt w = wopt + 0,03 . 
Die Proben I und li lassen die Tiefenwirkung der Verdichtungs-
arbeit erkennen. Deutlich sieht man die lockere Struktur am unte-
ren Ende jeder Schicht . Diese Erscheinung ist nicht mbhr eindeu-
tig bei der Probe III mit einem Wassergehalt w > wopt zu erkennen. 
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3· Der Proctorversuch mit größeren Verdichtungsarbeiten 
Oft ist der natürliche Wassergehalt wn<wopt de~ einfachen Proo-
tordichte. In diesem Falle können die für wopt der einfachen Proo-
tordichte geltenden Erdstoffeigenschaften durch Erhöhung der Ver-
dichtungsarbeit erreicht werden. Sie muß dann solange gesteigert 
werden bis wn dem für diese höhere Verdichtungsarbeit geltenden 
optimalen Wassergehalt entspricht. Inwieweit die Verdichtungsar-
beit eine Erhöhung der Erdstoffkennwerte bringt, geht aus Bild 6 
nach Lit. /3/ hervor. Man erkennt aus diesem Bild, daß der Butz-
effekt NP etwa die Grenze angibt , bis zu der die Erdstoffeigen-
schaften durch Erhöhung der Verdichtungsarbeit gesteigert werden. 
können. Diese Ergebnisse sind für optimale Trockenrohdichten· er-
mittelt worden . 
Um die Grenzen der Verdichtungswilligkeit (Nutzeffektpunkt NP) 
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Dichtungsmaterialien (Bild 1?) untersucht. 
Auf Bild 8a sind die · Ergebnisse der einzelnen Proctorversuche 
mit unterschiedlichen Verdichtungsarbeiten aufgetragen. Mit größer 
werdender Verdichtungsarbeit erhöht sich q opt' während der opti-
male Wassergehalt geringer wird. 
Zur Auswertung dieser Proctorkurven wurde in Bild Sb die opti-
male Trockenrohdichte als Funktion der Verdichtungsarbeit aufge-
t~agen. Diese Kurven zeigen, daß der Feinkornanteil für die Ver-
dichtungswilligkeit der Erdstoffe ausschlaggebend ist. So wird der 
Nutzeffektpunkt NP (hier als NP-Bereich angegeben) beim Guttauer 
Ton durch eine Verdichtungsarbeit VNP z 25 cmkp.cm-3 (• VvP der 
sogenannten verbesserten Proctordichte) und bei einer gut abge-
stuften Mischung M 4 schon bei VNP = cmkp.cm-3 (,.. VeP einfache 
Proctordichte) erreicht. Der Bräsinchen Lehm liegt mit VNp=15 cmkp.cm-3 
zwischen beiden Grenzmaterialien. 
Auf Bild 8 sind die Grenzen zu erkennen, innerhalb denen Erd-
stoffe mit wn< wopt durch erhöhte Verdichtungsarbeit in ihren 'erd-
stofflichen Eigenschaften verbessert ~erden können. Dieser Bereich 
wird mit abnehmendem Feinkornanteil immer kleiner. 
4. Schlußfolgerungen 
Nach vorstehender Ausführung genügt die Verdichtungsprüfung 
zur Ermittlung der einfachen Proctordichte für die Beurteilung 
bindiger Erdstoffe als Dichtungsmaterial nicht. In vielen Fällen 
wird·man zu technisch besseren und wirtschaftlichen Konstruktionen 
erst durch Verdichtungsprüfungen mit höheren Verdichtungsarbei-
ten kommen. FÜr den Einbau von Dichtungserdstoffen müssen dann 
allerdings auf der Baustelle auch die gerätemäßigen und tephno-
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